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II. RESUMEN 
 
 
El uso de las uniones semi-rígidas en la práctica ha ganado mucho interés en 
esta época ya que considerar un comportamiento semi-rígido para las uniones 
permite reducir las secciones de las vigas respecto a la solución rígida y 
articulada, al poseer rigidez rotacional suficiente a flexión el momento negativo en 
extremos de vano disminuye debido a la redistribución de esfuerzos. Por otro 
lado, al tratarse de uniones no rigidizadas, el coste de ejecución de las mismas 
es sensiblemente inferior al de las rígidas.   
 
No obstante las ventajas económicas de este tipo de uniones no se utilizan en 
la práctica del día a día en proyectos de estructuras. Hasta hace pocos años las 
normativas europeas sólo incluían criterios para comprobación por su resistencia, 
y más recientemente el Eurocódigo a través del método de las componentes  
permite, a partir de su geometría, determinar la rigidez y resistencia de las 
uniones semi-rígidas, pero es un método de análisis, no de diseño. No establece 
una estrategia de proceso para el diseño de pórticos con este tipo de 
conexiones.  
 
Un tema muy fundamental en muchos países es el comportamiento sísmico, y 
según estudios teóricos se puede llegar a disminuir secciones de vigas utilizando 
la rigidez real de esta y modificando su morfología para caer en un rango de 
semi-rigidez, sin embargo no se especifica nada en los reglamentos acerca de 
estas uniones bajo acciones sísmicas, es por ellos que se plantean los casos de 
los pórticos en una zona altamente sísmica. 
 
Con el fin de establecerla, y considerando que las posibles reducciones en el 
dimensionado de las vigas respecto a estructuras con uniones rígidas y 
articuladas, en la tesis se plantea analizar las posibilidades de obtener estos 
mismo beneficios en los resultados de diseño que ofrecen aquellas uniones no 
rigidizadas con un comportamiento lo más parecido posible al de las rígidas, 
uniones viga columna soldadas a tope y uniones atornilladas con chapa frontal 
extendida.  
  
Con este argumento se han calculado varios pórticos de edificación diseñados 
con este tipo de uniones considerando su rigidez real, obtenida mediante el  
método de los componentes, analizando su influencia en la respuesta de la 
estructura, y verificando su resistencia para diferentes longitudes de vigas y 
distinto número de plantas, comparando los resultados obtenidos con los de los 
mismos pórticos diseñados con uniones rígidas y/o articuladas. 
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III. ABSTRACT 
 
 
The uses of semi-rigid joints in practice has much interest now a day, consider 
a semi-rigid behavior for joints can reduces sections of beams comparing to the 
Rigid connection and flexible connection solution, possessing a sufficient rotational 
stiffness negative bending moment in the ends of the beam decreases due to the 
redistribution of stresses. On the other hand, being unstiffened joints, the cost of 
carrying them is significantly lower than the flexible and rigid connection.   
 
But the economic benefits of these types of connections are not used in the 
practice of everyday structures projects. Few years ago European codes only 
included the criteria for resistance checking, and more recently through the 
Eurocode "the components method" allows from its geometry, to determine the 
real stiffness and strength of semi-rigid joints, but it is a method of analysis, not 
to design it. This method doesn’t establish a process to design this kind of 
frames with semi-rigid connections. 
 
A very important topic in many countries is the seismic behavior of structures, 
and as theoretical studies beam sections can decrease using their real stiffness 
and changing their morphology to fall within a range of semi-rigid behavior zone, 
currents codes doesn’t specify anything about these joints under seismic action, 
that’s why those cases are proposed for frames in a highly seismic zone. 
 
In order to establish, and considering that the possibility of reductions in the 
sizing of beams respect to structures with rigid joints and flexible joints, in this 
thesis aims to analyze the possibilities to have the same benefits on the results 
of those connections that are designed unstiffened in compared with the behavior 
close as possible to the rigid beam column joints butt welded and bolted joints 
with extended end plate. 
  
With this argument, are calculated multiple building frames designed with this 
type of connections considering their real stiffness, obtained by the method of 
components, analyzing their influence on the response of the structure, and verify 
their resistance to different lengths of beams and different number of floor, 
comparing the results obtained with frames designed with rigid connections 
and/or flexible connections. 
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1. INTRODUCCIÓN 
 
1.1. Motivación y problemática 
 
El uso de las uniones semi-rígida en la vida cotidiana no se ha podido 
implementar en el día a día de los diseños, esto ha sido motivo de muchas 
investigaciones de parte de profesionales en el área para promover dicho análisis 
y diseño de esta parte de la estructura tan compleja como la unión. 
A pesar de todas las buenas la característica que la unión presente, esta es 
una discontinuidad, y por ello hay que tener mucho cuidado al momento de 
asignarle la tarea de transmitir esfuerzos que determinamos dependiendo de su 
uso. Si de echo una unión se simplifica tomándola como completamente rígida, o 
tomándola completamente articulada es debido que a que poder predecir su 
comportamiento real es muy complicado y requiere de hacer un análisis completo 
a cada parte exhaustivamente de la conexión, las componentes a compresión a 
tracción y a cortante, en base a estos esfuerzo tener en cuenta la rotación real, 
y la rigidez real. Es por ello que la mayoría de los reglamentos no tienen en 
cuenta una unión semi-rígida, ya que esta si ofrece tener en cuenta una 
redistribución de esfuerzo debido a la rotación limitada  que las secciones lee 
permiten, en cambio los reglamentos prefieren optar por tomar las simplificaciones 
de asumir una unión de resistencia completa, rigidez infinita con cero rotación 
entre el pilar y la viga, y una unión de resistencia nula, cero rigidez, rotación 
infinita entre el pilar y la viga. El Eurocódigo 3 permite hacer este complejo 
análisis de cada componente de la conexión con el muy nombrado método de 
las componentes, pero esto es un análisis, no un diseño. Por lo cual necesitamos 
tener secciones para analizar, y sin secciones no hay análisis y sin análisis previo 
no hay secciones. 
 
En este trabajo se realizará análisis y diseños de edificios de diferentes altura 
y tomaremos en cuenta investigaciones basadas para tener una pauta de inicio 
para hacer un diseño a partir de un análisis previo con uniones semi-rígidas con 
una simulación de muelles rotacionales en los extremos de las vigas con una 
rigidez inicial como primera iteración propuesta por [Cabrero y Bayo, 2004] y así 
arrancar a optimizar la sección y luego a encontrar la rigidez real de la unión. 
 
Plantearemos en la tesis un procedimiento de diseño paso a paso hasta optimizar 
secciones con uniones semi-rígidas soldadas a tope y con uniones atornilladas 
con placa de testa, así mismo ver las ventajas y desventajas de cada una de 
ellas tanto en el diseño, como en el análisis. Estudiaremos el comportamiento de 
una estructura de edificación ante un análisis dinámico utilizando un espectro 
elástico de diseño de un PGA moderado, respecto al diseño de la estructura 
siguiendo las recomendaciones de análisis y diseño del Eurocódigo 3. 
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1.2. Objetivos 
 
 
1.2.1. Objetivo General 
 
 Comprobar las ventajas de las uniones semi-rígidas y su aplicación ante 
acciones gravitacionales y laterales contra las uniones rígidas. 
 
 
1.2.2. Objetivos Específico 
 
 
 Presentar las ventajas del empleo de las uniones semi-rígidas en las 
estructuras metálicas ante comportamiento sísmico. 
 
 Analizar las uniones siguiendo el método de los componentes 
presentado en el Eurocódigo 3, definiendo su geometría, sus 
propiedades y su clasificación.    
 
 Analizar diversos modelos estructurales de uniones parcialmente 
rígidas (PR) contra las de resistencia total (FR). 
 
 Mostrar la diferencia en la rigidez real de utilizar uniones soldadas 
uniones atornilladas semi-rígida.  
 
 Valorar el diseño de las uniones semi-rígidas ante comportamiento 
sísmico para edificios de pequeña y mediana altura. 
 
 Realizar un procedimiento de análisis de uniones semi-rígidas. 
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1.3. Metodología 
 
 Las uniones viga-pilar son una parte del análisis de la estructura que se ha 
tenido que aislar y analizar independientemente a toda la estructura, sin embargo 
para analizarla hay que tener las secciones de los elementes a unir y para tener 
las secciones hubo que haber un análisis previo, esto ha llevado a plantear un 
pre-diseño de las secciones, aproximar su rigidez inicial, luego de optimizar las 
secciones, obtener las  secciones ideales para los esfuerzos que actúan y la 
rigidez real dependiendo si la unión es soldada, si lleva rigidizadores, si es 
atornillada, de cuantas filas de tornillos a tracción, de la placa de testa, de los 
momentos de solicitación de las vigas, si son vigas a ambos lados del pilar. 
 
 Utilizamos hojas de cálculo para introducir todas las fórmulas para analizar la 
resistencia de cada componente a tracción, compresión, cortante, y la rigidez de 
cada una de la unión viga-columna tanto de borde con momento en un costado 
del pilar como unión céntrica con momentos a ambos lados del pilar. Una vez 
obtenida la rigidez real de la unión, la modelización que tomamos es utilizar un 
programa de análisis estructural en el que podamos simular los extremos de la 
viga como muelles rotacionales y colocar la rigidez real de la unión y así que 
nos simule una rotación más idónea o real. Una vez obtenido el comportamiento 
real de la estructura podemos hacer la revisión de los elementos. Ahora, si 
estamos tomando en cuenta un comportamiento sísmico chequeamos los 
requisitos sísmicos constructivos y estructurales. 
 
 Como análisis sísmico nos basamos en un análisis de la estructura mediante 
espectro de respuesta elástico del Reglamento Nacional de la Construcción de 
Nicaragua (RNC-07). En cuya normativa solo tomamos en cuenta el espectro de 
diseño elástico con una aceleración pico moderada del mapa de iso-
aceleraciones del RNC-07 y un terreno muy blando, para así aumentar la 
intensidad de las ondas y los esfuerzos laterales en el modelo.  
 
 Los resultados más interesante y relevante serán los obtenidos con la revisión 
de los elementos principales vigas, columnas, con los desplazamientos 
horizontales y la estabilidad lateral del modelo analizado, que obtenemos 
dependiendo de la altura de la estructura, asumimos que existe una losa sin 
conexión alguna con la viga metálica, es decir interacción nula, todo ello se 
compararán en tablas y gráficos, se analizarán, finalmente se concluirá, se 
recomendará acerca del tema, y se considerarán posibles líneas de 
investigaciones. 
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2. ESTADO DEL CONOCIMIENTO 
 
2.1. Comportamiento sísmico de edificios metálicos 
 
 El Acero estructural es uno de los materiales básicos utilizados en la 
construcción de estructuras, tales como edificios industriales y comerciales, 
puentes y muelles. Se produce en una amplia gama de formas y grados, lo que 
permite una gran flexibilidad en su uso. Es relativamente barato de fabricar y es 
el material más fuerte y más versátil disponible para la industria de la 
construcción. El Acero estructural tiene muchas ventajas como material, tiene una 
gran firmeza por la unidad de peso significa que el peso de las estructura se 
hallará al mínimo, esto es de mucha eficacia en edificios de amplios claros. La 
durabilidad, si el mantenimiento de las estructuras de acero es adecuado duraran 
unos tiempos indefinidos, la ductilidad, que es una de las más importante, es la 
propiedad que tiene un material de soportar grandes deformaciones sin fallar 
bajo altos esfuerzos de tensión. La naturaleza dúctil de los aceros estructurales 
comunes les permite fluir localmente, evitando así fallas prematuras, dándole así 
una gran relevancia como material ante comportamiento sísmicos. Y, la tenacidad, 
los aceros estructurales son tenaces, es decir, poseen resistencia y ductilidad. La 
propiedad de un material para absorber energía en grandes cantidades. 
 
 Si bien las ventajas del acero como material estructural son significativas, es 
importante también conocer sus limitaciones, donde existen varios puntos críticos 
que puede hacer que, en ocasiones, presente más fragilidad que el hormigón 
armado, por ejemplo desgarramiento laminar, es significativo en secciones con 
placas gruesas o perfiles pesados donde además se generan fuertes restricciones 
de deformación por soldadura, la fatiga de alto ciclaje ocurre por la repetición de 
una gran cantidad de ciclos de carga y la falla se produce por fractura a un 
nivel de tensiones menor que la resistencia a tracción e incluso menor que 
tensión de fluencia,  
 
 Sin embargo los puntos críticos pueden fragilizar por muchas razones: 
soldaduras, concentración de tensiones, fatiga, conexiones, etc. debido a 
comportamiento cíclico sobre todo antes cargas sísmicas. Por lo tanto, el diseño 
se concentra en controlar la categoría de las secciones a usar que permita 
plastificar: clase 1 o 2 y en las conexiones.  
 
 El acero es el material más dúctil entre aquellos de uso estructural. Sin 
embargo, es un error grave considerar que esta propiedad inherente al material 
se traslada automáticamente al sistema estructural. Las investigaciones 
desarrolladas en los últimos 30 años han demostrado que para asegurar el 
comportamiento dúctil de las estructuras es necesario suministrar adecuada 
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ductilidad no sólo a nivel del material, sino también a nivel seccional y de los 
miembros que componen el sistema, columnas, vigas, riostras, y conexiones.  
 
 Hay dos estrategias para resistir las cargas laterales y cargas sísmicas.  Los 
que utilizan arriostramiento “braces” y los que se basan en el efecto pórtico 
“moment-resisting-frames”. Cada uno de ellos tiene comportamiento bastante 
diferente. 
 
 Los pórticos no arriostrados o pórticos resistentes a momento “Moment-
resisting-frames” son ensambles rectilíneos de vigas y columnas conectadas entre 
sí mediante soldaduras, bulones o ambos. Las barras componentes de estos 
pórticos quedan sometidos principalmente a momentos flectores y esfuerzos de 
corte, que controlan su diseño, razón por la cual también se los denomina 
“pórticos a momentos”. Este tipo estructural se caracteriza por su elevada 
capacidad de disipación de energía, para que el edificio se considere de 
disipación alta, la rótula se debe formar en las vigas para evitar mecanismos de 
colapso parciales, de esta manera fallará antes que la columna y la unión. Hay 
categorías de unión: conexión total (la conexión es rígida y resiste más que los 
elementos que llegan a ella, la rótula se forma solo en la viga), conexión parcial 
(hay dos posibilidades, uniones flexibles pero que resisten más que el elemento, 
por lo tanto la rótula se forma en los elementos que llegan a ella aunque puede 
haber movimiento de la junta, la otra es la unión débil, que puede plastificar 
antes que el elemento). 
 
 Los pórticos arriostrados surgieron como una alternativa estructural para 
edificios de mediana y baja altura.  La presencia de las barras diagonales o 
riostras modifica significativamente el comportamiento del pórtico, dado que se 
forma una estructura reticulada (con triangulaciones). Las acciones laterales de 
viento y sismo inducen en la estructura principalmente esfuerzos axiales de 
tracción y compresión. Este tipo estructural se caracteriza por una elevada rigidez 
lateral, lo que permite un adecuado control de los desplazamientos. Se pueden 
plantear diferentes configuraciones. La adopción de la configuración más 
conveniente en cada caso se realiza a partir de consideraciones estructurales, 
funcionales y eventualmente aspectos estéticos. 
 
 Por otro lado uno de los problemas de los que usan el arriostramiento es el 
pandeo de las barras y los movimientos, asociados a ello, en las uniones se 
pueden derivar en una fractura local al acumular ciclos de carga.  Esta tipología 
suele tener una categoría de ductilidad inferior al moment-resisting-frame. Si 
además se quiere una unión rígida, la conexión puede representar un coste alto 
proporcionalmente al resto de la estructura.  
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 En esta tesina nos enfocaremos en el estudio de las ventajas de las 
conexiones flexibles-fuertes (resisten más que los elementos pero no son rígidas) 
frente a acciones sísmicas, ya que pueden dar ventajas económicas a la vez que 
da más libertad para definir la flexibilidad global del edificio y modificar  las 
leyes de momentos redistribuyéndolo, y así obtener un comportamiento real de la 
estructura pudiendo también reducir secciones de los elementos.  
 
2.2. Uniones metálicas 
 
 Una de las diferencias más acusadas entre la estructura metálica y las de 
hormigón consiste en la existencia clara de las multitudes de tipos de uniones 
que existen en la estructura metálica, es difícil en cambio encontrarlas en 
estructuras de hormigón.  
 
 Toda unión por su propia naturaleza, es una discontinuidad, y por tanto una 
zona potencialmente peligrosa, de hecho multitudes de accidentes en estructuras 
metálicas ha sido atribuido a las uniones mal proyectadas o mal ejecutadas, por 
ello hay que tener mucho cuidado al momento de ejecutarlas y al momento de 
analizarlas y diseñarlas. 
 
2.3. Tipos de Uniones en estructura metálica 
 
 Las uniones metálicas comúnmente solemos diseñarlas para ambos 
extremos ideales teóricos, rígidas o articuladas, sin embargo más recientemente 
se ha comenzado a tipificar y estudiar las uniones semi-rígidas para su 
aprovechamiento de comportamiento antes las acciones a la que se somete la 
estructura. La tipificación se estas son muy importantes para la fácil ejecución y 
diseño en el cálculo de estructuras. Para ellos debemos de estar claro cuáles son 
los tipos de uniones que existen y saber cómo y cuándo asumirlas en el cálculo 
del tipo que son, y detallarla tal y como debería ser su comportamiento. 
 Entre las consideraciones para definir el comportamiento de estos elementos, 
la literatura técnica nos recoge tres tipos de conexiones articuladas, rígida, y 
semi-rígida, en estos caso la primera supone idealizar un rigidez nula, infinita en 
el segundo caso, y el tercero tener en cuenta un rigidez real, o intermedia entre 
las primeras dos. 
 
2.3.1. Uniones Rígidas 
 
 Por lo general las uniones rígidas son aquellas que trasmiten en su totalidad 
los esfuerzos de axil, momentos y cortantes en el extremo de la viga, en sí el 
pilar no deberían presentar ningún giro relativo y mantener los 90° de posición 
con respecto a la viga, de otro modo, el giro extremo de la barra debe ser igual 
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al giro del nudo. Se asume una simulación de una viga completamente empotrada 
a la columna, en teoría tiene rigidez infinita. Si bien es cierto que es una 
simulación ideal para esto se hace todo lo posible en construir tal cual, 
colocando rigidizadores que provoquen continuidad a las alas de la viga sobre la 
columna y todavía si es necesario colocar un rigidizador diagonal dentro del alma 
de la columna para evitar la deformación por cortante. Prácticamente es la 
misma situación ante las uniones viga con viga que hay que asegurarnos la 
completa trasmisión de esfuerzos con chapas en el alma y cubre-juntas de alas. 
Una unión placa base es el mismo escenario, rigidización para evitar el 
levantamiento de la placa pernos en ambas dirección. 
 
2.3.2. Uniones articuladas 
 
 Las uniones articuladas sabemos que en teoría deberían de transmitir 
solamente cortantes y axiles, pudiendo despreciar el esfuerzo flector es decir que 
no trasmiten momentos, por lo que la viga debe proyectar un giro relativo con 
respecto a la columna sin afectarla, la rigidez es tan mínima que en teoría la 
rigidez es nula en el extremo, la flecha de la viga es muy similar a la calculada 
bajo la suposición de uniones articuladas ideales. Para esto la construcción ya ha 
sido tipificada de manera que sabemos que las alas de la vigas trasmiten ese 
momento y la conexión debe hacerse solo en el alma de la viga con la cara del 
pilar, ya sea soldada a tope o atornillada con angulares ambas caras o una cara 
del alma de la viga, dependiendo del momento último necesario de la conexión 
con respecto al momento de solicitación, para uniones de placa base la 
articulación depende de la rotación permitida de la columna con respecto a la 
base y de esa manera solo transmitir el axil. 
 
2.3.3. Uniones semi-rígidas 
 
 Las uniones semi-rígida son las uniones cuyo comportamiento es intermedio a 
las anteriores, sin embargo el comportamiento real de las uniones anteriores es 
un comportamiento semi-rígido ya que es un comportamiento real de la conexión, 
la simulación según las normativas es el más real según su rigidez, ambos 
elemento tanto viga como columna presentan giros relativos respecto uno del 
otro. La disposición constructiva de la unión de cada una de las barras al nudo 
posibilita parcialmente el giro relativo entre ellas. Estas uniones parcialmente 
deformables son capaces de transmitir fuerzas y un cierto momento, el 
correspondiente a las restricciones que impone la unión al giro libre del extremo 
de la barra. 
 
 Este tipo de uniones también han sido tipificadas, sin embargo éstas tienen 
una variedad muy grandes y abarcan todos los tipos, desde placa de testa 
atornillada con casquillos de angulares en ala y alma de la viga, hasta 
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simplemente toda soldada, uniones semi-rígidas presentan un comportamiento 
mucho mejor que las ideales, lo presentaremos a lo largo de la tesis. 
 
2.4. Conceptos a tener en cuenta 
 
 En la concepción o el diseño de las uniones han de tenerse en cuenta una 
seria de factores o consideraciones, fundamentalmente de tipo técnico y 
económico hoy en día, todo dependiendo de las condiciones en las que se 
encuentre la estructura en diseño, y así acertar a la unión más factible y viable 
en todos los aspectos. Seguidamente expondremos lo que consideramos más 
importante para aspectos básicos para elegir una buena unión dependiendo de 
las condiciones en la que nos encontramos. 
 
2.4.1. Factores económicos 
 
 Las representan del orden del cuarenta por ciento del costo de una estructura 
metálica teniendo en cuenta material y la mano de obra, es muy evidente por 
tanto su importancia económica. 
 
 Para abaratar las uniones hay que procurar, en primer lugar, tipificar y unificar 
los distintos tipos de uniones, ventajas desde la fabricación en serie desde el 
taller. Además de unificar dentro de lo posible, cada unión ha de ser sencilla en 
concepción, evitando elementos innecesarios e incómodos. En las uniones viga 
pilar se debe prestar mucha atención a la rigidización de las mismas esta 
rigidización aumenta evidentemente el momento último resistente de la unión y la 
transmisión de esfuerzos completos, pero de la misma manera lo encarece 
notablemente tanto en material como mano de obra. En cambio el no ponerla la 
abarata, pero posiblemente será necesario tener que aumentar el perfil de la viga. 
Cual sea la solución más óptima dependerá de las circunstancia de cada caso, 
longitud de la viga, coste del acero, costo de mano de obra, tipo de estructura 
etc. 
 Se emplearán cordones de soldadura estrictamente necesarios, si son más 
largos y más gruesos de lo necesario, esto solo produce tensiones y 
deformaciones residuales indeseadas más los gastos inútiles de dinero. La unión 
más barata ha de ser la más fácil de realizar en taller y en obra, debe ser 
proyectada de forma que facilite al trabajador. Hay que tener en cuenta que el 
cordón de soldadura en techo es del doble de costo que el cordón en 
horizontal. 
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2.4.2. Consideraciones técnicas 
 
 Para que la unión sea correcta desde el punto de vista técnico, esta debe 
resistir adecuadamente los esfuerzos transmitidos a la que está sometida. Para 
ellos debe el modelo y la estructura real debe de ser concordante, por ejemplo 
faltas de concordancia podrían ser: 
 
- La no coincidencia de barras reales en el nudo teórico. Como consecuencia 
aparecen momentos secundarios que aumentan considerablemente las 
tensiones locales, ocasionando plastificaciones y/o deformaciones en general 
no son demasiado graves en estructuras solicitadas por cargas estáticas. 
 
 
- Diferencias en el grado de empotramiento supuesto, tales como nudos rígidos 
en celosías calculadas como articuladas, o articulaciones en extremos de vigas 
o soportes capaces de absorber momentos. No suelen causar problemas para 
las piezas supuesta articulada, pero sí para las que reciben momentos como 
soporte o zapata sin estar prevista para recibirlo. 
 
- Empalmes de resistencia insuficiente, que evidentemente son peligrosos si no 
transmiten los esfuerzos previstos que pasen por la conexión. 
 
- Unión viga-pilar o de hombro de pórtico incapaz de desarrollar el flector 
previsto. Esto Suele deberse a la falta de rigidización en las alas de soporte, 
más que por insuficiencia de soldadura. 
 
- Pilar al que se ha supuesto empotrado pero que se ancla en una zapata 
insuficiente. Es otro caso peligroso ya que el momento causado por la 
reacción horizontal que debía de repartirse entre los extremos del soporte es 
absorbido solo por el superior, en el que puede ocasionar una rótula plástica 
no prevista con la consiguiente disminución de reserva de seguridad de la 
estructura. 
 
- En su segundo lugar la unión ha de estar diseñada de forma que permita 
transmisión lo más sencilla y directa posible de las tensiones entre los 
miembros conectados, sin cambio bruscos de secciones, cualquier complicación 
en el camino de las tensiones hace que estas aumenten de valor la 
plastificación del acero. 
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2.5. Diagrama de Momento-Rotación  ( M – Ø ) 
 
Consideramos  una viga unida a un soporte infinitamente rígido mediante un 
cierto tipo de unión. La hipótesis de que el soporte sea infinitamente rígido no 
tiene como objeto más que simplificar las expresiones matemáticas que resultan, 
así mismo como considerarlo con una rigidez nula. 
 Se representa en un gráfico los momentos que se transmiten la unión, que 
evidentemente son los momentos que se transmiten en el extremo de la viga, en 
función del giro relativo de la viga respecto al pilar, ver Figura 1 
 
 
Figura 1. Diagrama Momentos - Rotación 
 
 Si la unión fuese Infinitamente rígida su comportamiento se representará en el 
eje vertical (1) transmite en su totalidad todos los esfuerzos y no presenta ningún 
giro relativo entre los elementos a unir, esta consideración es teórica, las uniones 
reales siempre tienen algo de flexibilidad, ellas rotan muy poco, pero rotan (2). 
Ahora por el contrario, si la unión fuese perfectamente flexible, una rótula, una 
articulación ideal, este comportamiento teórico se consideraría sobre el eje 
horizontal (5) sin embargo por más articulada que tomemos una unión algo de 
rigidez toma. Respecto a lo antes mencionado las articulaciones reales siempre 
tienen algo de rozamiento o de rigidez muy pequeña, estas vienen presentadas 
sobre la curva (4). 
 
 Muchas uniones reales, ya sean soldadas o atornilladas, se comportan de una 
manera intermedia entre la estos tipos extremos, y se denominan conexiones o 
uniones semi-rígidas, estas vendrán representadas por el diagrama de momento 
rotación por las curvas tales como la (3). 
 
 Todos estos diagramas no son lineales más que para los valores teóricos 
sobre los ejes verticales y horizontales, su determinación analítica es 
habitualmente muy compleja se reserva para trabajos de investigación. Estas 
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pueden determinarse mediante ensayos experimentales o mediantes simulación de 
elementos finitos no lineales. 
 
 El diagrama M - Ø viene definido generalmente por una ley no lineal, que 
puede sustituirse por otro más sencillo, bilineal o trilineal, con la única condición 
de que la curva aproximada de cálculo quede siempre por debajo de la más 
precisa.  
 
 La más simple de las idealizaciones posibles es la elástica-perfectamente 
plástica representada en la figura 2. En esta gráfica se representan los tres 
parámetros que definen cualquier curva momento-rotación de cálculo: 
 
El momento resistente de cálculo: Mj,Rd   
La rigidez de la unión: Sj  
La capacidad de rotación: ØCd 
 
 
Figura 2. Idealización de la curva M-Ø. 
 
• El momento resistente de cálculo Mj,Rd es igual al valor máximo del momento. 
Corresponde al escalón de cedencia, y debe ser entendido como el momento 
resistente plástico de la unión.   
  
• La rigidez al giro Sj es el parámetro que relaciona el momento transmitido Mj 
con el giro relativo Øj (la diferencia entre los giros absolutos de los extremos de 
las dos barras conectadas)  
  
• Capacidad de rotación de cálculo  ØCd, es el giro máximo producido por el 
momento resistente de cálculo de la unión. Es necesario conocer su valor cuando 
se pretende realizar un análisis plástico de la estructura.  
  
 Hay varias posibilidades de idealizar la curva característica M j - Øj de una 
unión. La elección de una de ellas está condicionada al tipo de análisis de las 
barras que se realice: elástico, rígido-plástico, o elásto-plástico. 
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2.6. Clasificación de las Uniones  
 
2.6.1. Comportamiento 
 
 El comportamiento de las uniones influye en la respuesta de la estructura, y 
debe ser simulado tal y como lo son las vigas y los soportes para el análisis y 
diseño de la misma.  
 
 Desde que el cálculo de estructuras se formalizó en su versión actual, en 
todas las normas y en la literatura técnica se recogen tres tipos de nudos: 
articulados, semi-rígidos y rígidos. En esta clasificación, los casos extremos 
suponen comportamientos ideales: rigidez nula en el primer caso, e infinita en el 
último, correspondiendo el comportamiento real al caso intermedio. La 
caracterización del comportamiento de las uniones semi-rígidas junto con  la 
influencia del mismo en el análisis de la estructura y sus ventajas económicas, 
han sido objeto de numerosos estudios en los últimos setenta años, sin embargo, 
todavía hoy, las estructuras de acero suelen diseñarse considerando que los 
nudos son rígidos o articulados. 
 
 El Eurocódigo 3 también establece los límites a partir de los cuales la unión se 
puede clasificar como nominalmente rígida, o nominalmente articulada (rigidez 
relativa grande o pequeña, respectivamente) o semi-rígida para los casos 
intermedios, pudiéndose adoptar esta última modelización en todos los casos, lo 
que da lugar  a  distintos  tipos  de  uniones semi-rígidas con comportamientos 
bastante diversos, no existiendo recomendaciones acerca de cuáles son las 
tipologías más interesantes desde el punto de vista económico.   
 
 Siguiendo lo establecido en el Anejo J, una vez calculada la rigidez de la 
unión es posible clasificarla como rígida, semi-rígida o articulada, en función de la 
longitud de la viga unida y de la traslacionalidad de la estructura en su conjunto 
(que depende de si se disponen o no, sistemas de arriostramiento).  
  
Los ámbitos de la clasificación, en función de la rigidez inicial, son:  
 
Estructuras sin arriostrar:   0,5 EI/L < Sj,ini < 25 EI/L   unión semi-rígida  
Estructuras arriostradas:    0,5 EI/L < Sj,ini < 8 EI/L    unión semi-rígida  
 
 En cuanto al valor de la rigidez de la unión, se considera que es la rigidez 
inicial,  Sj,ini , si el momento solicitación no supera los dos tercios del momento 
resistente de la unión, o la rigidez secante para valores superiores de dos tercios 
del momento resistente de la unión. Esta recomendación da lugar a una curva 
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trilineal en lugar de la bilineal, ya que hay bastantes uniones semi-rígidas que se 
comportan de una manera no lineal.  
  Por otro lado, independientemente de que la estructura se encuentre 
arriostrada o no, el Eurocódigo 3 recomienda considerar articuladas las uniones 
cuya  Sj,ini < 0,5 EI/L. 
 Basándose en las propiedades mecánicas de las uniones, rigidez y resistencia, 
éstas se clasifican en las clases recogidas en la tabla 1.  
 
Tabla 1. Clasificaciones de las uniones 
CLASIFICACION DE LAS UNIONES 
En función de la rigidez En función de la resistencia 
Articuladas 
Semi-rígidas 
Rígidas  
Articuladas 
Resistencia completa 
Resistencia parcial 
.  
 La rigidez al giro de una unión (relación entre los momentos en extremo de 
barra y la rotación relativa entre las mismas) depende de las dimensiones de los 
elementos que la componen, de manera que si ésta es nula, o relativamente 
pequeña, la unión se clasifica como articulada. Por el contrario, si la rigidez es 
infinita, o relativamente grande, se dice que es rígida, correspondiendo los casos 
intermedios a las uniones semi-rígidas.   
 A lo largo de este capítulo se establecen los límites que permiten clasificar las 
uniones en función de su rigidez. Para determinar si el comportamiento de la 
unión debe ser tenido en cuenta en el análisis global de la estructura, el Anexo 
J(r) distingue entre tres modelos simplificados de unión, uniones simples, uniones 
continuas y uniones semi-continuas, cuyo esquema se representa en la tabla 2 
 
Tabla 2. Modelización simplificada de las uniones según el Anexo J(r) 
 
 
14 
Luis Alberto Montoya Coronado 
E.T.S.E.C.C.P.B Master en ingeniería Estructural y de la construcción. 
 
 Se define unión simple  como aquella que impide cualquier continuidad 
respecto al giro entre las barras conectadas. Son aquellas en las que el nudo no 
transmite momentos. Se corresponden con las uniones articuladas.  
  
 La unión continua es aquella que garantiza una continuidad total respecto al 
giro entre las barras unidas, de manera que su comportamiento no influye en el 
análisis global de la estructura. Equivale a una unión rígida de resistencia 
completa.  
  
 La unión semi-continua permite una continuidad parcial respecto al giro entre 
las barras unidas, y se debe tener en cuenta el comportamiento del nudo en el 
análisis global de la estructura. Engloba a las uniones rígidas de resistencia 
parcial, las semi-rígidas de resistencia parcial y las semi-rígidas de resistencia 
completa. 
 
 La interpretación que debe darse a los términos unión continua, semi-continua 
y simple, depende del tipo de análisis global que se va a llevar a cabo.  
 
- En el caso de un análisis global elástico, solo es relevante la rigidez al giro en 
la modelización de las uniones.  
 
- En el caso de un análisis rígido-plástico, es fundamental la resistencia para la 
modelización de las uniones.   
 
- En el análisis elásto-plástico, tanto la resistencia como la rigidez se tienen en 
cuenta en la modelización de las uniones. 
 
2.6.2. Criterio de clasificación según el EC-3 en función de la rigidez 
 
 A partir de la rigidez rotacional, las uniones se pueden clasificar como 
nominalmente articuladas, rígidas y semi-rígidas. Esta clasificación se hace 
comparando la rigidez de la unión con los límites de rigidez que se indican en 
figura 3 obtenidos en función de la rigidez de la viga unida. Una vez determinado 
el valor de la rigidez de cálculo de la unión es posible clasificarla. Sus principales 
características son:  
 
 Nominalmente articulada (rigidez nula o relativamente muy pequeña): debe ser 
capaz de transmitir las fuerzas internas sin desarrollar momentos significativos 
que puedan afectar adversamente a sus elementos o a la estructura completa. 
Así como, aceptar los giros que se producen debido a las cargas de diseño, ver 
figura 3.a.  
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 Rígida (rigidez infinita o relativamente muy grande): su deformación no tiene 
una influencia apreciable sobre la distribución  de las fuerzas y momentos 
internos en la estructura, ni en la deformación total. Debe ser capaz de transmitir 
las fuerzas y momentos determinados en el cálculo. No se producen rotaciones 
relativas entre los extremos de las barras, por lo que el nudo experimenta un 
único giro como si se tratara de un sólido rígido, ver figura 3.b.  
 
 Semirrígida: no cumple ninguno de los criterios anteriores. Queda definida por 
su diagrama momento-rotación ( Mj - Ø ). Debe ser capaz de transmitir las 
fuerzas y los momentos determinados en el cálculo. Debido al momento se 
produce un giro relativo entre las barras conectadas, figura 3.c. 
 
 
Figura 3. Clasificación de las uniones de acuerdo su rigidez 
(a) Articulada, (b) Rígida, (c) Semi-rígida 
 
Límites para la clasificación según EC3-1-8:2005  
 
 Una vez se ha determinado la rigidez de la unión, ésta se compara con la 
rigidez de la viga. Si la rigidez de la unión es lo suficientemente grande con 
respecto a la rigidez de la viga, ésta se clasifica como rígida, si la rigidez es 
menor o igual que la mitad de la rigidez de la viga, la unión es clasificada como 
articulada, ver figura 4. 
 
 
Figura 4. Clasificación de las uniones según  su rigidez  
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ZONA 1 
Si,           
       
  
  se puede considerar que la unión es rígida. 
 
Siendo:   kb = 8 para estructuras arriostradas. 
Kb = 25 para el resto de estructuras, teniendo en cuenta que en 
cada planta se cumpla la condición siguiente kb / kc > 0.1 
 
Donde,  kb = Ib  / Lb   es el cociente entre la inercia y la longitud de la  
      Viga superior de esa planta y  
    Kc = Ic  / Lc   es el cociente entre la inercia y la longitud del  
      Soporte.  
 
 Caso de no cumplirse dicha condición, el nudo se deberá clasificar como 
unión semi-rígida. 
 
ZONA 2 
 
Si,   
        
  
            
       
  
  se puede considerar que es semi-rígido. 
 
 Todas las uniones en la zona 2 se clasifican como semi-rígidas. Las uniones 
en las zonas 1 y 3 pueden opcionalmente tratarse como nudos semi-rígidos. 
 
ZONA 3 
 
Si                
    
  
  se considera unión nominalmente articulada 
 
2.6.3. Criterio de clasificación del EC-3 en función de la resistencia 
 
 La clasificación en función de la resistencia consiste en comparar el momento 
resistente de cálculo de la unión, Mj,Rd  con los límites de resistencia completa y 
articulación figura 5. 
  
 Si se comparan la resistencia de cálculo de la unión y la resistencia de los 
elementos a unir (viga y columna) las uniones pueden ser clasificadas como 
nominalmente articulada, resistencia completa y resistencia parcial. Sus principales 
características son:  
 
Nominalmente articulada: debe ser capaz de transmitir las fuerzas internas sin 
desarrollar momentos significativos que puedan afectar adversamente a sus 
elementos o a la estructura completa. Así como, aceptar los giros que se 
producen debido a las cargas de diseño.  
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Resistencia completa: la resistencia de diseño de la unión es mayor o igual a la 
resistencia de los elementos unidos.   
 
Resistencia parcial: no cumple ninguno de los criterios anteriores. Límites para la 
clasificación según EC3-1-8 La clasificación de una unión en función de su 
resistencia resulta de comparar el momento resistente de cálculo de la unión M j,Rd  
con los límites de resistencia completa y nominalmente articulada, ver figura 5. 
Estos  límites son establecidos en el EC3-1-8 apartado 5.2.3. 
 
Figura 5. Límites para la clasificación de una unión en función de la resistencia. 
 
 
Figura 6. Límites de clasificación en función del soporte continuo o no continuo  
 
ZONA 1        
 
Si Mj,Rd ≥ MRd, se considera unión de resistencia completa. 
  
Dónde:   MRd para soporte no continuo (ver figura 28) el mayor valor entre  Mb,pl,Rd 
y Mc,pl,Rd   
   
Para soporte continuo: (ver figura 28) el mayor valor entre Mb,pl,Rd y 
2Mc,pl,Rd.  
 
Siendo,  
Mb,pl,Rd  el momento resistente plástico de la viga.  
Mc,pl,Rd  el momento resistente plástico del soporte. 
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ZONA 2 
 
Si  0.25MRd < Mj,Rd < MRd se considera unión de resistencia parcial 
 
ZONA 3 
 
Si  Mj,Rd < 0.25MRd  Se considera unión articulada. 
 
2.6.4. Clasificación atendiendo a la capacidad de rotación 
 
Esta clasificación no está presente todavía en los códigos modernos (EC3-1-8, 
CTE, EAE), donde aún no se recogen criterios cuantitativos. El EC3-1-8 únicamente 
presenta una serie de recomendaciones relativas a la capacidad rotacional de la 
unión (apartado 6.4), donde se establece que toda unión perteneciente a una 
estructura en la que se realice un análisis rígido-plástico global, debe contar con 
la suficiente capacidad de rotación. Si el momento resistente  M j,Rd  es al menos 
1,2 veces la resistencia plástica de cálculo de los elementos conectados, no es 
necesario comprobar la capacidad de rotación de la unión. Añadir, que la curva 
real momento-rotación de una unión no está siempre contenida en una única 
región. Es muy frecuente que la parte inicial esté en la región de uniones 
semirrígidas y el tramo final en la región de uniones rígidas ver Figura 7. 
 
 
Figura 7. Clasificación de las uniones: (a) rígida de resistencia total; b) rígida de 
resistencia parcial; (c) semirrígida de resistencia total; (d) semirrígida de 
resistencia parcial; (e) articulada. 
 
2.6.5. Tipos de uniones viga-columna 
 
 A continuación, se realiza una breve descripción sobre los tipos de uniones 
viga-columna más utilizados y que se han tipificados en las estructuras de acero. 
En el trabajo de Chen (2000) se pueden encontrar las curvas momento-rotación 
para algunos de estos tipos de uniones ver figura 8.  
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  Este tipo de gráfico puede ser utilizado para una clasificación inicial de las 
uniones, práctica común entre muchos proyectistas de estructuras. Advertir, que 
esta clasificación es orientativa. Por ejemplo, si se observa la pendiente de la 
curva de la unión con chapa de testa parcial en la figura 8, podría ser 
clasificada como una unión semirrígida. Sin embargo, en la mayoría de los casos, 
si se utiliza el Eurocódigo 3 para su clasificación debería considerarse articulada.  
 
 
Figura 8. Curva momento-rotación de uniones viga-columna (Chen, 2000). 
 
Unión con un angular o chapa simple al alma de la viga 
 
 Unión con un angular o chapa simple al alma de la viga. Esta unión está 
formada por un perfil angular atornillado, o soldado, al ala de la columna y al 
alma de la viga, ver figura 9.a. La unión con chapa simple es similar, pero en 
lugar de emplear un angular se utiliza una chapa soldada o atornillada.  Estas 
uniones presentan un comportamiento similar, ofrecen muy poca rigidez, y 
tradicionalmente se han considerado como articuladas.  
 
 Los resultados obtenidos por Kishi y Chen (1997) demuestran que un número 
apreciable de las curvas para este tipo de uniones (figura 9.b) se encuentran 
inicialmente dentro de la zona semirrígida, pero al aumentar el valor del giro  (Ø)  
entran en la zona articulada. Por tanto, estas uniones, inicialmente, podrían 
considerarse como semirrígidas, pero si se aumenta el valor de la carga se 
deberían considerar articuladas. Su máxima capacidad resistente al momento se 
sitúa alrededor de  0,10MRd, valor muy inferior al  0,25MRd  que establece como 
límite por el EC3-1-8, lo que confirma su carácter articulado. 
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Figura 9. Unión con un angular al alma de la viga. 
 
Unión con dos angulares al alma de la viga 
 
 Esta unión está formada por dos perfiles angulares atornillados, o soldados, a 
un ala de la columna y al alma de la viga, ver Figura 10.a.  
 A pesar de que su rigidez es aproximadamente el doble que las uniones con 
un angular, el AISC clasifica esta unión como tipo 2. Kishi y Chen. (1997) 
demuestran que la mayoría de las curvas (Figura 10.b) están en la zona 
articulada. La unión más resistente analizada por Kishi  y Chen (1997) tiene  una 
resistencia de 0,20MRd, valor inferior al 0,25MRd  establecido como límite por el 
EC3-1-8 para la clasificación como articulada. 
 
 
Figura 10. Unión con dos angulares atornillados al alma de la viga. 
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Unión con chapa de testa parcial 
 
 Esta unión consta de una chapa de testa cuya longitud total es inferior al 
canto de la viga, ver figura 11.a. Las curvas momento-rotación son similares a las 
obtenidas si la unión se realiza mediante dos angulares al alma de la viga, 
siendo empleadas frecuentemente para transmitir el cortante de la viga a la 
columna. 
 
 El AISC clasifica esta unión como semirrígidas. Los resultados obtenidos por 
Kishi y Chen (1997), demuestran que su comportamiento (figura 11.b) es muy 
similar al de la unión con dos angulares al alma de la viga (Figura 33.b). Su 
resistencia es baja  0,25MRd, y presenta una gran capacidad rotacional, por lo 
que debería clasificarse como articulada según el EC3-1-8. 
 
 
Figura 11. Unión con chapa de testa parcial en el alma de la viga. 
  
Unión con angulares a las alas de la viga  
 
 Esta unión se realiza con dos perfiles en ángulo. El perfil superior (figura 12.a) 
une el ala de la columna con el ala superior de la viga, y el perfil inferior (o de 
asiento) une el ala de la columna con el ala inferior de la viga.   
 El AISC considera que el angular de asiento transmite el esfuerzo cortante de la 
viga a la columna y el angular superior solo sirve para estabilizar la unión 
lateralmente, considerándose como articulada. Sin embargo, Kishi y Chen (1997) 
demuestran (figura 12.b) que un número significativo de curvas se encuentran en 
la zona semirrígida. En el caso de pórticos arriostrados, algunas de estas curvas 
presentan incluso un comportamiento mixto, rígido al inicio pero semirrígido al 
aumentar el valor del giro. La capacidad resistente de estas uniones varía entre  
0,10MRd y 0,50MRd, por lo que podrían clasificarse como semirrígidas, según el 
EC3-1-8. 
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Figura 12. Unión con angulares a las alas de la viga. 
 
Unión con angulares a las alas y al alma de la viga  
 
 Esta unión es una combinación entre la unión con angulares a las alas de la 
viga y la unión de doble angular al alma de la viga, ver figura 13.a. Mediante el 
doble angular se pretende mejorar la transmisión del cortante. El AISC clasifica 
esta unión como tipo 3.  
 Kishi y Chen (1997) indican que la capacidad resistente de estas uniones se 
encuentra entre 0,20MRd y 0,80MRd, ver figura 13.b, por lo que podrían clasificarse 
como semirrígidas. En el caso de pórticos no arriostrados, casi todas las curvas 
se encuentran en la región semirrígida. Sin embargo, para pórticos arriostrados, 
algunas de estas uniones presentan un comportamiento rígido-semirrígido 
 
 
Figura 13. Unión con angulares a las alas y al alma de la viga. 
 
Unión con chapa de testa extendida  
 
 Existen dos tipos de uniones con chapa de testa extendida: extendida en la 
zona de tracción (figura 14.a) o hacia ambos lados (figura 14.b). La unión con 
chapa de testa extendida a ambos lados es preferible cuando la unión pueda 
verse sometida a una inversión de los momentos (p.ej., en zonas sísmicas). 
23 
Luis Alberto Montoya Coronado 
E.T.S.E.C.C.P.B Master en ingeniería Estructural y de la construcción. 
 
Algunas de estas uniones han sido clasificadas como rígidas (LRFD, 1994) y son 
empleadas frecuentemente para transmitir los momentos de la viga a la columna.  
 
 Su comportamiento depende en gran medida  de la existencia de  
rigidizadores en la columna. Los rigidizadores en el alma de  la columna 
restringen su deformación, obteniendo uniones más rígidas.  Esta es la unión con 
mayor rigidez entre las analizadas por Kishi y Chen (1997). Como se puede 
observar en la Figura 36.c, esta unión cuenta con una elevada rigidez inicial, pero 
se comporta como semirrígida para mayores giros. La resistencia de estas 
uniones se encuentra entre 0,40MRd y 0,80MRd, con una aceptable capacidad 
rotacional, por lo que, deberían clasificarse globalmente como semirrígidas. Esta 
es una unión muy común desde 1960, debido a su sencillez de fabricación y 
montaje.  
 
 Combina las ventajas del trabajo de soldadura en taller (soldeo entre la chapa 
y las alas y alma de la viga) con el atornillado en obra (atornillado entre la 
chapa y la columna). 
 
 
Figura 14. Unión con chapa de testa extendida. 
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Unión con chapa de testa enrasada  
 
 Un ejemplo de este tipo de uniones se muestra en la figura 15.a. Kishi y Chen 
(1997) indican que la capacidad resistente de estas uniones se encuentra entre 
0,20MRd y 0,80MRd, ver figura 15.b, por lo que podrían clasificarse como 
semirrígidas. Para pórticos no arriostrados estas uniones se confirman como 
semirrígidas. Sin embargo, para pórticos arriostrados, algunas de estas uniones 
presentan un comportamiento rígido-semirrígido. 
 
 
Figura 15. Unión con chapa de testa enrasada.   
 
Unión con perfiles en T  
 
 Este tipo de unión está formado por perfiles en forma de T unidos al ala de 
la columna y a las alas de la viga, y angulares unidos al ala de la columna y al 
alma de la viga, ver figura 16.a, o sin angulares, ver figura 16.b.  
Este tipo de unión es considerada una de las más rígidas. La norma ASD 
considera esta unión como tipo 1 y la norma LRFD la considera como unión Tipo 
FR.  
 
 
Figura 16. Unión con perfiles en T. 
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2.7. Las uniones semi-rígidas en los códigos estructurales 
 
2.7.1. Eurocódigo 
 
 El Eurocódigo 3 “Design of Steel structures” permite explícitamente el empleo 
de uniones semi-rígidas. En su parte 1-8 “Design of joints”, dedicada al diseño de 
uniones en estructuras de acero, provee métodos para el diseño de uniones 
sometidas a cargas mayoritariamente estáticas, para los tipos de acero S235, 
S275, S355 y S460. 
 
 El Eurocódigo 3 recoge una serie de tipos de uniones atornilladas, que se 
muestran en la tabla 3. Dentro de dos tipos básicos, cortante y tracción, se 
incluyen diversas categorías, en función del tipo de tornillos y las características 
de las uniones. 
 
Tabla 3. Categorias de uniones atornilladas según el Eurocódigo 3 
 
 Las uniones semirrígidas se corresponden con la categoría D, dentro de las 
uniones de tracción. En ellas, se permite el uso de tornillos desde la clase 4.6 
hasta la 10.9, sin la necesidad de par de apriete. Estas uniones no se permiten 
cuando puedan estar sometidas a variaciones frecuentes de la carga de tracción. 
Sin embargo, el Eurocódigo sí permite su empleo para resistir las cargas 
habituales de viento. 
 
 Para introducir la unión semirrígida en el modelo estructural, el Eurocódigo 
exige su modelado explícito, empleando un modelo semi-continuo. Proporciona un 
sistema de clasificación que permite determinar la unión como rígida, semirrígida 
o articulada, y emplear el modelo de cálculo adecuado. También realiza una serie 
de recomendaciones para el modelo, algunas de las cuales se explicarán en el 
capítulo 3. 
Categoria Tipo Observaciones
A Resistente
No se requiere momento de apretadura. 
Tornillos de las clases 4.6 a la 10.9
B
Resistente al Dezlizamiento en 
estado límite de servicio
Tornillos de la alta resistencia de las clases 
8.8 a la 10.9
C
Resistente al Dezlizamiento en 
estado límite de servicio
Tornillos de la alta resistencia de las clases 
8.8 a la 10.10
Categoria Tipo Observaciones
D Sin par de apriete
No se requiere momento de apretadura. 
Tornillos de las clases 4.6 a la 10.9
E Con par de apriete
Tornillos de la alta resistencia de las clases 
8.8 a la 10.9
Uniones a Cortante
Uniones a Tracción
Categorias de uniones atornilladas según el Eurocódigo (CEN, 2005a)
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 En la parte 1-8 “Design of joints” incluye también la herramienta a emplear 
para el análisis y cálculo de las uniones. Se trata del nombrado método de los 
componentes. Este método de análisis es muy versátil. Es una de las 
metodologías existentes más avanzadas para el cálculo de uniones de todo tipo. 
Se explicará con detalle en capítulo 3, y se aplicará al cálculo de unión 
semirrígida a los ensayos  de modelos que haremos en el desarrollo de la tesis. 
 
2.7.2. AISC-LRFD 
 
 La normativa del American Institute for Steel Construction (AISC) en su versión 
para diseño en Estado Límite Último (Load Resistance Factor Design: LRFD) 
autoriza en su apartado A.2 las construcciones de tipo flexibles o parcialmetne 
restringidas (PR: Partially Restrained). En este tipo de construcciones, se supone 
que las conexiones no poseen suficiente como para mantener los ángulos entre 
los miembros. Cuando se considera la restricción debida a la unión, el empleo de 
la construcción de Tipo PR bajo esta especificación requiere que la resistencia, 
rigidez y ductilidad de las conexiones se incorporen al análisis y diseño. Estas 
características deberán documentarse en la literatura técnica o establecerse por 
medios analíticos o experimentales.  
 El LRFD Recoge una serie de recomendaciones para este tipo de uniones. Pero 
la información proporcionada en esta tercera y última edición de la LRFD (2003c) 
es más bien escasa: 
 
 El comportamiento de las conexiones de momento PR (. . .) “es intermedio 
entre la flexibilidad de las conexiones a cortante y la rigidez total de las 
conexiones de momento FR. La Sección A.2 de la Especificación LRFD permite el 
empleo de conexiones PR, siempre que se verifique que la conexión empleada es 
capaz de proveer, como mínimo, un porcentaje predecible de restricción. Para 
más información en el empleo de conexiones PR, véase Deierlein, Hsieh y Shen 
(1990); Gerstle y Ackroyd (1989); Geschwindmer (1991); Goverdhan (1983); Kishi, 
Chen, Got y Matsuoka (1986); Nethercot y Chen (1988)”. 
 
Ésta es toda la referencia a este tipo de uniones que se realiza dentro de la 
LRFD (2003c). Como alternativa, propone el empleo de conexiones flexibles a 
momento. 
 No hay una reglamentación clara en el ámbito americano sobre el cálculo y 
diseño de este tipo de construcción, más allá de permitir su uso e insistir en la 
importancia de basarse en métodos experimentales o analíticos suficientemente 
contrastados.  
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2.8. Ventajas de las uniones semi-rígida 
 
 La construcción semirrígida permite obtener ahorros significativos respecto al 
peso de la estructura, pero para que resulte una alternativa atractiva, los 
métodos de cálculo han de ser más directos y además, ha de conseguirse un 
ahorro en el coste total de la estructura, no simplemente una reducción de peso. 
 Las uniones semi-rígidas no proporcionan simplemente una redistribución de los 
momentos en el vano de la viga, también aportan rigidez rotacional. Se obtienen 
estructuras más redundantes y seguras con su uso. Considerar un comportamiento 
semi-rígido para las uniones permite reducir el dimensionado de las vigas 
respecto a la solución articulada, ya que al poseer una cierta rigidez a flexión el 
momento en centro de vano disminuye. Por otro lado, al tratarse de uniones no 
rigidizadas, el coste de ejecución de las mismas es sensiblemente inferior al de 
las rígidas. 
  
 Los pórticos semi-rígidos no requieren ser arriostrados si están diseñados para 
los Estados Límite de Servicio. La construcción semi-rígida es adecuada en 
pórticos de poca altura y varios vanos. Para pórticos de mayor altura, el 
desplazamiento debido al viento o desplazamiento debido a sismo adquiere mayor 
relevancia, una tipología semi-rígida no cumple entonces los requerimientos. Los 
pórticos semi-rígidos pueden combinarse con sistemas arriostrados o rígidos para 
limitar los desplazamientos laterales debidos al viento o cargas sísmicas. Se 
obtiene así además un equilibrio óptimo entre la duplicidad de objetivos de 
construcción y funcionalidad. 
 
 
2.9. Métodos de análisis 
 
2.9.1. Antecedentes 
 
Las uniones metálicas son una parte del modelo estructural a estudiar muy 
importante y esencial para todo el análisis estructural, esto requiere la 
elaboración de un modelo que defina bien las conexiones entre sus elementos, 
de este modo se establecieron las restricciones de movimiento, giros y 
desplazamientos, que experimentan los extremos de cada una de las barras y se 
deducen los esfuerzos que se transmitirán entre ellas. Las conexiones fueron 
frutos de muchas investigaciones desde los comienzos del análisis estructural ya 
que a ellas se les otorga el comportamiento de la estructura como un todo, 
estas investigaciones fueron avanzando hasta tener varias tipologías de uniones 
en los cuales se han hecho dichos estudios, estas están arrojados mayormente 
en normativas, ya sea Eurocódigo 3, LRFD ó AISC que es donde más se destacan 
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los métodos más aplicados en el análisis estructural y diseño de las uniones 
metálicas. 
 
Las consideraciones para definir qué modelo de conexión utilizar se define 
mediante el comportamiento de estos elementos, la literatura técnica nos recoge 
tres tipos de conexiones articuladas, rígida, y semi-rígida, en estos caso la 
primera supone idealizar un rigidez nula, infinita en el segundo caso, y el tercero 
tener en cuenta un rigidez real, o intermedia entre las primeras dos. 
 
Los primeros dos casos son extremos, articulado y rígido, se simplifica así el 
análisis y el diseño estructural. El motivo de esta simplificación es que hasta hace 
poco no era posible evaluar la rigidez real de las uniones ya que la mayoría de 
las normas y literatura técnica solo incluían criterios de resistencia. A partir de 
estudios recientes es posible desde el punto de vista de la aplicación práctica 
realizar un análisis del comportamiento real de las uniones. 
 
El nuevo reglamento del Eurocódigo 3 parte 1-8 “Design of Joints”, añade un 
método muy completo para analizar este comportamiento, el muy nombrado 
método de las componentes, que permite descomponer el nudo en elementos ó 
componentes, evaluar la deformabilidad y su resistencia de cada uno de ellos a 
partir de su geometría y a sus esfuerzos sometidos teniendo en cuenta la rigidez 
de cada una de las componentes que actúan en la conexión 
 
El Eurocódigo 3 también establece los límites a partir de los cuales la unión 
se puede clasificar como nominalmente rígida (rigidez relativamente grande o 
infinita), nominalmente articulada (rigidez relativamente pequeña o nula), ó semi-
rígida para los caso intermedios, pudiéndose adoptar esta última modelización 
para todos los casos, porque no existe rigidez infinita ni nula, lo que da lugar a 
distintos tipos de uniones semi-rígida con comportamientos diversos. 
 
Una de las ventajas de la unión semi-rígida la reducción de pesos de las 
vigas y si se tiene que ver con el coste de la ejecución, estas no deberían incluir 
rigidizadores en el diseño, considerando el coste del material. 
 
La conexión tendrá que desarrollar una cierta rigidez intermedia a las 
teóricas, disminuyendo el momento en el centro del vano pudiendo hacer una 
redistribución de esfuerzos  para reducir el dimensionado de las vigas respecto a 
las soluciones articuladas, teniendo a su favor una mejor distribución de 
momentos, reducción del peso de la estructura, arriostramiento lateral gracias a 
su ductilidad rotacional. Los estudios comparativos que haré en esta tesis 
mostrarán las ventajas y la viabilidad de estas uniones y nos daremos cuenta 
que uniones semi-rígidas son estructuras más económicas y sin necesidad de 
arriostramiento lateral para edificaciones de mediana altura. 
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Ahora, si estamos en una zona con riesgos sísmicos debemos de cumplir 
muchos requisitos de diseño, sobre todo la ductilidad en las vigas, lograr una 
unión muy dúctil ante el comportamiento dinámico que generan las aceleraciones 
del terreno y está sobre la estructura.  
 
Bajo las condiciones de actividad sísmica, las uniones resistentes a sismos 
deben ser capaces de soportar las rotaciones plásticas correspondiente a un nivel 
de distorsión de piso, capaz de tener ductilidad rotacional y hacer que la rótula 
plástica se forme sobre la viga y no sobre la columna ni mucho menos que la 
unión falle. 
 
El Eurocódigo tiene como herramienta el método de las componentes para 
analizar y calcular la rigidez y comportamiento real de las uniones, sin embargo, 
este método es para hacer un análisis, no un diseño, ya que para emplear este 
método se necesita tener los perfiles para poder introducir al modelo de cálculo 
la rigidez real, y sin análisis no hay perfiles y sin perfiles no hay rigidez real para 
hacer el análisis. 
 
En la última década se han hecho estudios para logar hacer pre-
dimensionamientos y obtener una rigidez inicial de perfiles asumidos dándoles 
una rigidez inicial de pre-diseño obteniendo esfuerzos de cálculo, pudiendo luego 
obtener la rigidez real de la misma y comprobar la unión. 
 
En este trabajo analizaremos estas uniones semi-rígidas bajo comportamiento 
sísmico y ver el desempeño de estas bajo esas condiciones comparándolas con 
uniones rígidas, comprobando así que su uso en la actividad diaria para los 
ingenieros estructurales es muy factible tanto en el diseño como en la 
construcción. 
 
2.9.2. Disposiciones del Eurocódigo 3 
 
El Eurocódigo 3, Norma europea Anejo J: Uniones viga-pilar del 
experimental ENV 1993-1-1, Proyecto de estructuras de acero, donde se recogen 
los métodos de aplicación práctica para determinar la resistencia, rigidez, y 
capacidad de rotación de aquellas uniones viga-soporte soldadas, atornilladas con 
placa extrema extendida, y atornilladas con placa extrema enrasada, aunque 
complejo desde el punto de vista de la aplicación práctica, realizar un análisis del 
comportamiento real de las uniones, los criterios incluidos en él permiten 
descomponer el nudo en elementos y evaluar la deformabilidad y resistencia de 
cada uno de ellos a partir de su geometría (método de los componentes). Incluye 
las uniones viga-pilar anteriormente recogidas en el Anejo J, los nudos de las 
celosías compuestas por perfiles tubulares estudiados antes en el Anejo K, las 
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bases de pilares que se abordaban en el Anejo L y las bases del cálculo de 
uniones mediante tornillos o soldadura en ángulo. 
 
Euronorma EN 1993-1-8 : 2003, Eurocode 3: Design of Steel Structures: 
Part 1.8: Design of joints, también establece los límites a partir de los cuales la 
unión se puede clasificar como nominalmente rígida, o nominalmente articulada 
(rigidez relativa grande o pequeña, respectivamente) o semi-rígida para los casos 
intermedios, pudiéndose adoptar esta última modelización en todos los casos, lo 
que da lugar a distintos tipos de uniones semi-rígidas con comportamientos 
bastante diversos, no existiendo recomendaciones acerca de cuáles son las 
tipologías más interesantes desde el punto de vista económico. 
 
2.9.3. Caracterización de la rigidez de la conexión 
 
Un buen número de investigadores coinciden con Nethercot y Zandonini 
clasificando los métodos de predicción del comportamiento de las uniones en las 
siguientes cuatro categorías: 
 
1. “Curve fitting” ó Curva ajustada. Esta aproximación tiene como objeto ajustar 
un conjunto de expresiones matemáticas a la curva característica M-Ø obtenida 
a partir de ensayos y simulaciones numéricas. Las funciones dependen de los 
parámetros físicos de la unión, y relacionan, a lo largo de todo el proceso de 
carga, el momento aplicado con la rotación generada. 
 
2. Modelos analíticos simplificados. Son aquellos que tan solo tratan de predecir 
los valores de los parámetros más significativos de la curva M-Ø, tales como 
la rigidez inicial o el momento resistente, a partir de las propiedades 
geométricas y mecánicas de las uniones. Tales valores se verifican 
comparándolos con ensayos o resultados de simulaciones numéricas. En esta 
línea se encuentran los trabajos de H.H. Snijder, Delft,  en los que se basa el 
Eurocódigo 3. 
 
3. Modelos mecánicos. También llamados modelos de muelles, representan el 
comportamiento de las distintas partes de la unión mediante varios elementos 
rígidos o deformables. La respuesta no lineal de la unión obliga a introducir en 
el modelo matemático muelles con comportamiento elásto-plástico cuyas 
ecuaciones constitutivas se obtienen mediante ensayos o a partir de modelos 
analíticos. El modelo proporciona una imagen del comportamiento de la unión 
basada en la superposición de los efectos de las deformaciones de los 
distintos elementos que la componen. Estas aproximaciones proporcionan unos 
resultados globales muy similares a los que se obtienen utilizando métodos 
analíticos. 
 
31 
Luis Alberto Montoya Coronado 
E.T.S.E.C.C.P.B Master en ingeniería Estructural y de la construcción. 
 
Es el caso del Método de los Componentes que, basado en los trabajos de 
Zoetemeijer sobre las uniones atornilladas, se presenta en el Eurocódigo 3. 
 
4. Análisis por elementos finitos. Método utilizado por C. Poggi para predecir la 
curva M-Ø de las uniones semi-rígidas, y que según O.S. Bursi  y J.P. Jaspart 
resulta poco eficaz para estudiar uniones atornilladas debido a la 
discontinuidad material de los elementos que constituyen la unión y los 
problemas de contacto y ajuste que aparecen da lo largo del proceso de 
carga del nudo. Por todo ello, el modelo no lineal resultante es 
extremadamente complejo. Además, los resultados obtenidos con simulaciones 
numéricas basadas en el MEF son muy sensibles al tipo de ecuación 
constitutiva implementada, al tipo de elemento finito utilizado, al número de 
puntos de integración tomados en cada uno de ellos y a la finura de la 
discretización aplicada.  
 
Entre los numerosos modelos analíticos desarrollados para diferentes tipos de 
configuraciones de nudos y elementos de conexión, el Método de los 
Componentes se ha ido convirtiendo en el modelo de referencia para la mayoría 
de los investigadores y es en el que nos basaremos para la realización de 
nuestros modelos. La ventaja fundamental de este método estriba en que, 
mientras los otros modelos entienden el nudo como un todo y así lo estudian, el 
de los componentes considera la unión formada por una serie de elementos 
básicos individuales que poseen su propia rigidez y resistencia a la tracción, 
compresión o cortante, a partir de los cuales es posible obtener las propiedades 
de la unión completa.  
 
En 1989 y 1990 se publican nuevas versiones del Eurocódigo 3 donde por 
vez primera se incluyen, basándose en este método, una serie de criterios que 
permiten calcular la rigidez y la resistencia a flexión de un determinado tipo de 
uniones. Tras su publicación, dichos criterios son analizados en profundidad por 
D.B. Moore, comparando los resultados obtenidos con los datos experimentales, 
mientras que G. Oudry e I. Ryan sugieren un ajuste de la curva momento-rotación 
propuesta, basándose en resultados experimentales. Estos avances en la 
caracterización del comportamiento de un cierto tipo de uniones permitieron 
incorporar al análisis estructural el efecto de las conexiones semi-rígidas. En los 
trabajos de R. Maquoi y J.P. Jaspart así como los de M. Barakat  y W.F. Chen se 
proponen una serie de procedimientos para ello. Simultáneamente, se sigue 
profundizando en la caracterización de las uniones.  
 
En 1991 J.P. Jaspart defiende, en la Universidad de Lieja, su Tesis doctoral 
titulada "Étude de la semi-rigidité des noeuds poutre-colonne et son influence sur 
la résistance et la stabilité des ossatures en acier” y presenta, junto a J.C. 
Gerardy y R. Maquoi "Parametric study of the numerical modelling for semi-rigid 
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joints" un estudio paramétrico de modelización numérica de las uniones semi-
rígidas. A pesar de que tras la publicación del Eurocódigo 3 es posible considerar 
el comportamiento de las uniones en el análisis estructural, estas se siguen 
modelizando en la práctica diaria como uniones  rígidas o articuladas. 
 
2.9.4. Aplicaciones a la práctica 
 
Las uniones metálicas son la base del análisis estructural de las edificaciones 
metálicas, ya que ellas definen el comportamiento de toda la estructura, sin 
embargo por cuestión de facilidad, brevedad de diseño y rapidez de definición de 
proyecto, las uniones siempre las tomamos como articuladas (rigidez nula) o 
rígidas (rigidez infinita), pero si analizamos los costos de material y ejecución 
incluso  las uniones semi-rígidas son más baratas por la carencia de rigidización 
de vigas y pilares en la conexión, no obstante la puesta en práctica ante 
proyectos es muy escasa por la complejidad que este lo conlleva, para estimar la 
rigidez real de una unión se necesita sus dimensiones, para tener dimensiones las 
secciones de las columnas y vigas se necesitan un previo análisis, por lo tanto 
se realiza el análisis, luego diseño, hacer el chequeo, optimizarla y rehacer el 
proceso con las nuevas secciones optimizada, donde es un circulo que nos toma 
mucho más tiempo terminar el diseño ya que necesitamos características de 
dimensiones previstas para obtener rigidez, sin análisis no tenemos dimensiones, y 
sin dimensiones no hay rigideces, por lo cual solo se utiliza para obras muy 
específicas a pesar del tiempo empleado, por otro lado las investigaciones siguen 
trabajando en el futuro empleo práctico de este tipo de conexión y lograr un 
método mucho más eficiente.  
 
Sin embargo actualmente existen estudios en los que proponen desde el 
comienzo del análisis utilizar una rigidez inicial óptima, para hacer el análisis con 
la que luego dimensionamos los elementos que llegan a la unión, obtenemos la 
rigidez inicial real que no está muy lejos de la óptima, analizamos de nuevo, 
obtenemos resultados y revisamos los elementos, esté proceso nos agiliza mucho 
el análisis final de la unión el cual puede perfectamente ser aplicado al diseño 
del día a día. De la misma manera debido a sus a otras propiedades, como su 
capacidad de rotación y disipación de energía, que juegan un papel muy 
importante, espacialmente en los pórticos sismo-resistentes, perfectamente es 
aplicables no solo a pórticos con cargas gravitatorias sino también cargas 
dinámica. 
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2.9.5. Algunos métodos de análisis 
 
Batho y Rowan en 1934, publican un artículo en el que proponen un método 
de cálculo gráfico que permite obtener las restricciones en extremo de barra 
generadas por las uniones. Para poder aplicar este método, conocido como 
“beam-line”, era necesario conocer la curva M–Ø de las uniones, la cual se debía 
obtener experimentalmente. 
 
J. P. Baker y J. C. Rathbun en 1936, aplicaron por primera vez, en el análisis 
de estructuras de barras con nudos semi-rígidos, el método conocido como 
pendiente-desplazamiento (Slope-Deflection) desarrollado para estructuras de 
barras con uniones rígidas por Axel Bendixen y el método de la distribución de 
momentos desarrollado por Hardy Cross. 
 
El desarrollo de los ordenadores desde principios de los años 50 ha 
constituido una formidable aportación al análisis y diseño estructural. La facilidad 
del ordenador para resolver sistemas de ecuaciones, junto con la creciente 
complejidad de los sistemas estructurales que demandaban para su análisis una 
mayor sistematización y una  notación más eficiente y compacta, condujo 
directamente al nacimiento de los métodos matriciales, siendo el método de las 
rigideces, o el de los desplazamientos, el más utilizado, por ser el más fácil de 
automatizar. Su uso se generaliza durante los años 60 y pronto se hará extensivo 
a las estructuras de barras con uniones  semi-rígidas. 
 
G. R. Monforton y T. Wu en 1963, Proponen modificar la matriz de rigidez de 
una barra con nudos rígidos, introduciendo las propiedades de las uniones semi-
rígidas para tener en cuenta su influencia y efectos en el análisis de la 
estructura. En este método, se asume una relación lineal entre el momento que 
llega al nudo y el giro en extremo de barra, de modo que el valor del cociente  
   , el que se utiliza para modificar la matriz de rigidez de las barras. 
 
En ese mismo artículo, Monforton y Wu, definen el concepto de grado de 
rigidez, factor que relaciona la rigidez de la viga con la de la unión, y que se 
expresa como:        
 
El grado de rigidez, r, define la rigidez relativa de una unión respecto de la de 
la barra, y puede interpretarse como la relación que existe, cuando se aplica un 
momento al nudo, entre el giro α del extremo de la barra respecto al giro φ del 
nudo. 
 
En 1981 P. D. Moncelrz y K. H. Gerstle, proponen una nueva aproximación del 
análisis de estructuras de barras con uniones semi-rígidas basada en la matriz de 
rigidez, y en 1984, basándose en los estudios de la ECCS, la Commission des 
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Communautés Européennes publica la primera versión del Eurocódigo 3: "Eurocode 
nº 3: règles unifiées communes pour les constructions en acier". 
 
En 1986, Kishi y Chen recopilan los resultados de distintos ensayos realizados 
por todo el mundo desde el año 1936 hasta el momento del estudio, 
desarrollando simultáneamente el programa SCDB (Steel Connection Data Bank) 
que proporciona la expresión matemática de la curva Momento-Rotación obtenida 
experimentalmente. 
 
Por último, un nuevo banco de datos ha sido desarrollado en Europa por 
Arbed Recherches (J.C. Gerardy  y J.B. Schleich, 1991) y la Universidad de Aachen 
(K. Weynand, 1992). Es la base de datos SERICON, que incluye resultados de 
ensayos realizados en diferentes países. 
 
EL Eurocódigo 3, propone el método de los componentes como el método de 
análisis y modelado del comportamiento de uniones, el cual se explica en detalle 
en el apartado siguiente Dicho método establece un modelo mecánico para la 
unión en el que cada componente se modela mediante un muelle axial 
equivalente. El método de los componentes ha sido preferido al de los elementos 
finitos, debido al mejor modelado de los fenómenos locales. El ensamblado de 
los distintos muelles permite establecer como resultado final un modelo de unión 
semi-rígido basado en un muelle rotacional de tipo bi-lineal (elásto-plástico en momento-
giro) caracterizado por una rigidez inicial, Sj,ini y momento resistente, Mj,Rd algunos 
autores han mejorado estos modelos sobre la base de ensayos, añadiendo un 
comportamiento post-crítico con endurecimiento. 
 
 
2.10. El método de las componentes 
 
2.10.1. Introducción 
 
Actualmente la normativa europea Eurocódigo 3 y española (Código técnico y 
EAE) incluyen métodos que permiten el modelado tanto de la rigideces, como las 
resistencias de uniones semi-rígidas. Sin embargo, aparece un problema 
importante a la hora de modelar la estructura para su análisis global, debido a la 
interacción de los esfuerzos de los pilares y vigas que inciden en la unión junto 
con su propia flexibilidad de la misma. Este problema de interacción se resuelve 
en la normativa indicada mediante la utilización del parámetro de interacción 
denominado β, que afecta tanta la rigidez como la resistencia de los 
componentes que modela la semi-rigidez de la unión en los extremos de las 
vigas. El uso de este parámetro conlleva inconvenientes tales como la 
aproximación que supone su uso, y la necesidad de un cálculo iterativo que, 
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dependiendo de los esfuerzos en vigas y pilares que inciden en los nudos y del 
tipo de análisis puede no converger. 
 
La bibliografía dedicada al diseño es mínima, todas las investigaciones 
realizadas sobre este tipo de uniones se han orientado al análisis, no al diseño. 
El Eurocódigo 3 permite el diseño con uniones semi-rígidas. Pero para poder 
incorporar estas uniones al diseño estructural, deben poder evaluarse las 
características estructurales de la unión, es un procedimiento de análisis, no de 
diseño, exige antes de todo el análisis estructural, el diseño de la unión, una vez 
ya calculada la rigidez y la resistencia de la unión, se introduce su 
comportamiento en el modelo de cálculo. Donde este procedimiento no es tan 
práctico, se exige un completo y detallado diseño de la unión, pero no resulta 
posible tal definición a fases tempranas de diseño, no se dispone de la 
dimensión de los perfiles necesarios, pues no pueden estimarse sin conocer el 
grado de rigidez de la unión, tampoco se puede evaluar o conocer la rigidez sin 
saber los perfiles empleados. 
 
El diseñador necesita de unas herramientas sencillas que le permita hacer un 
pre-diseño de su estructura para poder comprobar y estimar de un modo rápido 
la validez y posible aplicación de las uniones semi-rígidas en su diseño. 
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2.10.2. Análisis de la unión por el método de las componentes 
 
El método de los componentes divide la unión en una serie de componentes 
básicos individuales, cada uno de los cuales posee su propia resistencia y rigidez 
a tracción, compresión o cortante, siendo posible predecir la respuesta del nudo 
a partir del conocimiento de las propiedades mecánicas y geométricas de estos 
elementos básicos.  
 
Este procedimiento, descrito en el  Anejo J(r), permite evaluar la rigidez inicial 
y el momento resistente de cálculo de las uniones mostradas en la figura 17 a 
partir de la verificación de cada uno de los elementos que constituyen la unión, 
siendo posible conocer aquellos que están sobredimensionados, ajustando su 
diseño si es el caso. Este método se puede llevar a cabo en 10 etapas: 
Elegir el tipo de unión.  
 
 Definir la geometría de la unión.  
 
 Identificar los componentes que intervienen en la unión.  
 
 Determinar las fuerzas en la unión.  
 
 Calcular las dimensiones de las soldaduras.  
 
 Evaluar la resistencia (F) y la rigidez axial (k) de cada uno de los 
componentes. 
 
 Calcular la resistencia o momento resistente equivalente (Mj,Rd) y la rigidez 
inicial (Sj,ini) de la unión, mediante el ensamblaje de los componentes. El 
componente de la cadena con menor resistencia determina la resistencia 
de la unión.  
 
 Determinar la capacidad de deformación de cada componente. A partir de 
la cual se puede obtener la ductilidad de la unión.  
 
 Comprobar el esfuerzo cortante máximo que soporta la unión.  
 
 Comprobar las soldaduras calculadas en el paso 5.
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Figura 17. Ejemplos de uniones incluidas en el anejo J(r) 
 
2.10.3. Componentes de la unión 
 
Se entiende por componente básico o elemento básico (del nudo) a cualquier 
parte de la unión que influye en alguna de sus propiedades estructurales. Las 
propiedades estructurales de una unión son:  
 
• La resistencia frente a las fuerzas y momentos internos producidos en los 
extremos de las barras conectadas.  
 
• La rigidez a la rotación, es decir, el momento requerido para producir un giro 
unidad en la unión.  
 
38 
Luis Alberto Montoya Coronado 
E.T.S.E.C.C.P.B Master en ingeniería Estructural y de la construcción. 
 
• La capacidad de giro, o máximo giro posible de la unión sin que se produzca 
el fallo de la misma. 
  
El lugar donde uno o más componentes se encuentran se define como 
conexión. A efectos de diseño es el conjunto de los componentes básicos 
necesarios para la transmisión de las fuerzas y momentos internos a la unión.   
 Se considera que la conexión se concentra en el lugar donde se produce el 
atado, por ejemplo en la interface entre el extremo de la viga y el ala del 
soporte.  El conjunto formado por la conexión y la zona de interacción de las 
barras se define como unión. A efectos de diseño son los componentes básicos 
necesarios para la transmisión de las fuerzas y momentos internos entre las 
barras conectadas.   
 
Una unión viga-soporte estará formada por un panel de alma de soporte y 
una conexión (placa, tornillos, soldadura…) tal y como se indica en la unión A de 
la figura 18 unión a una cara, o por un panel de alma y dos conexiones unión a 
dos caras como la unión B de la figura 18  
  
En el  Anejo J(r) se identifican doce componentes básicos que permiten 
modelizar el comportamiento de las configuraciones de uniones de la figura 18. 
De manera que, según el diseño de la unión a evaluar, la norma establece cuales 
se deben considerar.  
  
Estos componentes, identificados por un número, son los recogidos en la tabla 
4. El Anejo J(r) amplía esta lista añadiendo los componentes necesarios para 
modelizar la unión de un soporte con la placa de anclaje a la cimentación (del 
13 al 19), y un componente que permite modelizar la unión viga-soporte con 
acartelamientos. 
 
El Anejo J(r) incluye una guía para la descomposición de las uniones viga-soporte 
con soldadura directa perimetral y las uniones atornilladas con placa extrema, la 
Figura 19 muestra la relación de componentes que se deben tener en cuenta 
cuando se calcula la rigidez inicial de este tipo de uniones. 
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1. Panel del alma del soporte 
2. Conexión 
3. Componente de la unión: soldadura, tornillos y placa 
 
 
 
Figura 18 Uniones a una y dos cara con sus respectivas conexiones  
 
Figura 19. Componentes de una unión atornillada 
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Componente 
Referencia a las reglas de aplicación 
Resistencia de 
cálculo 
Coeficiente 
de Rigidez 
Capacidad 
de rotación 
1 Alma del pilar a cortante 
 
6.2.6.1 6.3.2 6.4.2 y 6.4.3 
2 
Alma del pilar en 
compresión transversal 
 
6.2.6.2 6.3.2 6.4.2 y 6.4.3 
3 
Ala del pilar en tracción 
transversal 
 
6.2.6.3 6.3.2 6.4.2 y 6.4.3 
4 Ala del pilar en flexión 
 
6.2.6.4 6.3.2 6.4.2 y 6.4.3 
5 Chapa frontal a flexión 
 
6.2.6.5 6.3.2 *) 
6 
Lado de angular en 
flexión 
 
6.2.6.6 6.3.2 *) 
7 
Ala y alma de viga o pilar 
en compresión 
 
6.2.6.7 6.3.2 *) 
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Componente 
Referencia a las reglas de aplicación 
Resistencia de 
cálculo 
Coeficiente 
de Rigidez 
Capacidad 
de rotación 
8 Alma de viga a tracción 
 
6.2.6.8 6.3.2 *) 
9 
Chapa a tracción o 
compresión 
 
EN 1993-1-1 6.3.2 *) 
10 Tornillos en tracción 
 
con ala del pilar    
6.2.6.4                           
con chapa frontal 
6.2.6.5                          
con lado de angular 
6.2.6.6 
6.3.2 *) 
11 Tornillos a cortante 
 
3.6 6.3.2 *) 
12 
Tornillos a 
aplastamiento 
 
3.6 6.3.2 *) 
13 
Hormigón a compresión 
incluyendo mortero   6.2.6.9 
6.3.2 *) 
14 
Placa base en flexión y 
bajo compresión   6.2.6.10 
6.3.2 *) 
15 
Placa base en flexión y 
bajo tracción   6.2.6.11 
6.3.2 *) 
16 
Pernos de anclaje a 
tracción   6.2.6.12 
6.3.2 *) 
17 
Pernos de anclaje a 
cortante   6.2.2 
*) *) 
18 
Pernos de anclaje en 
aplastamiento   6.2.2 
*) *) 
19 Soldaduras   4 6.3.2 *) 
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Componente 
Referencia a las reglas de aplicación 
Resistencia de 
cálculo 
Coeficiente 
de Rigidez 
Capacidad 
de rotación 
20 Viga acartelada 
 
6.2.6.7 6.3.2 *) 
*) No existe información disponible en esta parte. 
 
Tabla 4. Componentes básicos de las uniones 
 
 
Rigidez y Resistencia de los componentes 
Configuración 
Rigidez de los Componente Resistencia de los Componentes 
Viga Soldada Placa Extrema Viga Soldada Placa Extrema 
N° Componente Rigidez Resistencia 
1 Alma del pilar a cortante k1  
Vwp,Rd Vwp,Rd 
2 Alma del pilar a compresión k2  
Fc,wc,Rd Fc,wc,Rd 
3 Alma del pilar a tracción k3 
 
Ft,wc,Rd Ft,wc,Rd* 
4 Ala del pilar a flexión ∞ k4 Ft,fc,Rd Ft,fc,Rd* 
5 Placa extrema de viga a flexión 
 
k5  
Ft,fp,i,Rd* 
6 Ala del angular a flexión 
    
7 Ala y alma de la viga a compresión ∞ ∞ Fc,fb,Rd  
8 Alma de la viga a tracción 
 
∞ 
 
Ft,wb,i,Rd* 
9 Placa extrema a tracción o compresión 
 
∞ 
  
10 Tornillos a tracción 
 
k10 ó keq  
Ft,i* 
  
*keq si hay más de una fila de tornillos a tracción 
*Ft,i Resistencia de cada fila de 
tornillos teniendo en cuenta el 
concepto de sección en T ideal 
introcucido en el Anejo J y 
recogido en el capítulo 6, EC-3 
Tabla 5. Rigideces y Resistencias de las componentes para uniones viga-columna 
con la viga solada o con placa extrema.  
 
 
2.10.4. Esfuerzos de las componentes 
 
La configuración de una unión viga-soporte como la de la figura 20 debe 
diseñarse para resistir los esfuerzos transmitidos por las vigas:  
 
Los momentos - Mb1,Sd y Mb2,Sd  
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Los axiles - Nb1,Sd y Nb2,Sd  
 
Los cortantes -  Vb1,Sd y  Vb2,Sd  
 
Siendo necesario considerar la deformación por cortante del panel del alma y 
la deformación por rotación de las conexiones para modelizar su comportamiento.   
La deformación del panel del alma del soporte es producto del cortante 
resultante en el mismo, Vwp,Sd, cuyo valor se obtiene a partir de los momentos y 
fuerzas en los extremos de barras actuando en su perímetro, ver la figura 20. 
 
 
              
Figura 20. Esfuerzos actuantes en una unión 
 
En la Figura 21.a se muestran los esfuerzos en el alma de la columna a 
cortante y en la Figura 21.b los esfuerzos en la intersección de los ejes viga-
columna. La deformación del panel del alma de la columna es debido al esfuerzo 
cortante Vwp,Ed, cuyo valor se obtiene a partir de los momentos y fuerzas en los 
extremos de barras donde z es la distancia al centro de compresiones.  
 
       
           
 
 
            
 
 
 
En una unión viga-columna con chapa de testa, con dos filas de tornillos en la 
zona de tracción, se considera la distancia desde la mitad del espesor del ala 
comprimida de la viga al punto medio entre las dos filas de tornillos traccionados 
(6.7.2.2 (2) del EC3-1-8). 
 
Una unión doble como la figura 21.b, viga-columna-viga, se puede modelizar 
como dos uniones sencillas viga-columna, en la que se tiene en cuenta la 
interconexión.  
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Su comportamiento se representa mediante dos curvas momento-rotación, una 
para cada lado. La influencia del cortante en el alma de la columna se tiene en 
cuenta mediante un coeficiente β, denominado factor de transformación (5.3 del 
EC3-1-8). La determinación de β puede ser compleja, por lo que en ocasiones se 
utilizan valores aproximados como los que se indican en la tabla 5.  
Por tanto, la deformación de la unión es igual  a la deformación debida al 
cortante en el alma de la columna más la deformación de cada una de las 
conexiones.   
 
 
Figura 21. (a) Esfuerzos cortantes en el alma de la columna;   
(b) Esfuerzos en una unión doble: conexión izquierda y derecha. 
 
 
 
Tabla 5. Valores aproximados para la transformación del parámetro β 
  
Configuración del tipo de unión Acción 
Mb1,Ed = Mb2,Ed β  = 0
Mb1,Ed / Mb2,Ed > 0 β  ≈ 1
Mb1,Ed / Mb2,Ed < 0 β  ≈ 2
Mb1,Ed + Mb2,Ed = 0 β  ≈ 2
Mb1,Ed β  ≈ 1
 Valores aproximados para la transformación del parámetro  β
Valor de  β
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2.10.5. Resistencia y rigidez de las componentes 
 
Una vez identificados los componentes de una unión se obtiene la resistencia 
y la rigidez de cada uno de ellos aplicando el procedimiento descrito en el EC3-
1-8.  Para la aplicación del método de los componentes se debe tener en cuenta 
las siguientes consideraciones:  
 
1. Tanto la viga como la columna deben ser perfiles I o H.  
 
2. La parte exterior de la chapa de testa extendida tiene sólo una fila de 
tornillos.  
 
3. La unión viga-columna solamente tiene dos tornillos en cada fila.  
 
4.  Las uniones trabajan principalmente a flexión, donde:  
 
4a.  El axil de cálculo NEd de la viga no debe superar el 5% del axil plástico 
de la viga Nb,pl,Rd (6.2.3(2) del EC3-1-8). En caso contrario, se debe 
comprobar. 
    
    
 
    
    
    
 
4b.  El esfuerzo cortante VEd no debe superar el 50% del cortante de 
plastificación del alma de la viga Vpl,b,Rd.  Antes de aplicar el método de 
los componentes, para el cálculo de la resistencia y la rigidez  la 
unión, se debe comprobar que:  
 
1. Las soldaduras que conectan el alma de la viga y la chapa de testa 
deben de ser capaz de aguantar el cortante de la viga, sin la 
colaboración de las soldaduras que conectan el ala de la viga y la 
chapa de testa (6.2.2 (1) del EC3-1-8.  
 
2. El tamaño de las soldaduras deben ser tal que el momento resistente 
de la unión esté siempre limitado por los componentes básicos de la 
unión y no por las soldaduras (6.2.3 (4) del EC3-1-8).  
 
3. Para que la columna, sin rigidizar, cumpla la resistencia a abolladura, 
se debe cumplir (6.2.6.1 (1) del EC3-1-8) 
 
   
   
              √
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Donde, dwc es la altura de la parte recta del alma de la columna, y fyc es 
la resistencia de fluencia del material de la columna. Esta condición se 
cumple en todos los perfiles laminados.  
 
4.  En uniones viga-columna en la que se requiere la formación de rótulas 
plásticas, las soldaduras deben resistir el efecto de un momento igual 
al menor valor de (6.2.3 (5) del EC3-1-8: El momento plástico de la 
viga, y α veces el momento resistente de la unión. 
 
α = 1,4  cuando la estructura está arriostrada  
   α = 1,7  el resto de los casos  
 
Si se cumplen las condiciones anteriores, se procede a calcular la resistencia y 
la rigidez de cada uno de los componentes y su posterior ensamblaje.  
 
A continuación se describe el cálculo de la resistencia y de la de cada uno de 
los componentes descritos. Éstos se pueden ver en la Figura 22 recogidas de 
(Guardiola, 2006, tesis doctoral). 
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Figura 22. Resistencia de los componentes básicos de una unión viga-columna 
con chapa de testa extendida. 
 
 
2.10.6. Modelo de tipo de fallo de tornillos T-equivalente en tracción 
 
En uniones viga-columna con chapa de testa extendida, el modelo t-equivalente 
en tracción es utilizado para obtener la resistencia de los componentes ver figura 
9: Ala de la columna a flexión, figura 23.a, y chapa de testa a flexión, figura 23.b. 
 
Figura 23. Dimensiones del modelo T-equivalente en tracción 
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Figura 24. T-equivalente en tracción: (a) T-equivalente para el ala de la columna 
(b) T-equivalente para la chapa a flexión. 
 
En la figura 25 se muestra los tres modos de rotura que puede presentar una 
unión T-equivalente sometida a tracción, debido al agotamiento por flexión en las 
alas. 
 
Figura 25. Modos de rotura del modelo T-equivalente,  
(a) Modo 1 (b) Modo 2 (c) Modo 3 
 
 
Modo de rotura 1 (mecanismo flexible)  
 
Se caracteriza por la formación de cuatro rótulas plásticas en las alas ver 
Figura 25.a: dos debidas a la flexión ocasionada por los tornillos, situadas a la 
altura de sus ejes, y otras dos localizadas en la unión entre el ala y el alma del 
perfil, a una distancia m,  
         
 
Donde, d es la distancia del eje del tornillo a la cara del alma y r el radio de 
acuerdo entre el ala y el alma del perfil. Se produce cuando el espesor del ala 
de la T-equivalente es pequeño y, por tanto, la deformación de las alas es 
importante en relación con la de los tornillos. La resistencia para este modo de 
rotura se determina como: 
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Donde, 
         
    ∑          
    
   
 
Siendo, 
 tf el espesor del ala 
 leff La longitud efectiva para el modo de rotura 1 
fy   la tensión de fluencia del ala, y  
M0 el coeficiente parcial para la resistencia de las secciones 
transversales.  
 
En este caso se puede producir un incremento significativo de la resistencia al 
considerar la influencia del tornillo. Su acción no se limita al eje, sino que se 
extiende por toda el área bajo la cabeza o la tuerca  del tornillo. Una fórmula 
alternativa de la tabla 6.2 del EC3-1-8:2005 consiste en suponer que la acción 
del tornillo se distribuye uniformemente bajo su cabeza. 
 
        
               
           
 
Donde, 
                                    
    
  
 ⁄                                        
 
 
Modo de rotura 2 (mecanismo semirrígido)  
 
Se caracteriza por la formación de dos rótulas plásticas en las alas (unión 
alas-alma) y la fractura de los tornillos (Figura 25.b). Se produce cuando los 
espesores del ala son mayores, y las deformaciones por flexión de las alas y los 
alargamientos de los tornillos son similares. La resistencia para este modo de 
rotura se determina como 
 
        
          ∑      
     
 
 
Donde, n representa la distancia entre el eje del tornillo y la fuerza de palanca 
(Q), y Ft,b,Rd  la resistencia a tracción de un tornillo.  Se pueden aplicar cuando 
se desarrollan fuerzas de palanca. El EC3-1-8:2005 indica que si lb < lb* se 
producen estas fuerzas de palanca, siendo.  
 
  
  
         
∑          
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Donde,  
 
Lb Es la longitud de elongación de los tornillos, tomada como la suma 
de los espesores a unir, más los espesores de las arandelas, más la 
mitad del espesor de la cabeza del tornillo, más la mitad del 
espesor de la tuerca del tornillo. 
 
As   El área resistente del tornillo.  
 
 Por el contrario, si Lb > Lb* no existen fuerzas de palanca y la resistencia para 
los modos de rotura 1 y 2 es la misma. 
 
          
      
 
 
 
Modo de rotura 3 (mecanismo rígido)  
 
Este último modo se produce debido a la rotura a tracción de los tornillos 
(figura 25.c). Se produce cuando el espesor del ala de la T-equivalente es muy 
grueso, de manera que su deformación es despreciable, absorbiendo los tornillos 
todo el esfuerzo de tracción. La resistencia para este modo de rotura se 
determina como: 
        ∑       
 
Resistencia de la T-equivalente: 
 
-  Plastificación de la placa: Modo 1   
 
-  Plastificación de la placa y fallo de los tornillos simultáneamente: Modo 2  
 
-  Fallo de los tornillos: Modo 3  
  
Si la placa correspondiente es suficientemente rígida, el fallo de la T-
equivalente de cada fila de tornillos se produce cuando se agotan los tornillos a 
tracción, de modo que, la resistencia de la primera fila de tornillos será igual a 
Ft,1,Rd =  2·Bt.Rd. La resistencia de la T-equivalente se define como el valor mínimo 
de la resistencia del modo 1, 2 y 3, y la resistencia a punzonamiento de cálculo 
(Bp,Rd) entre la cabeza y la tuerca de los tornillos. 
 
        (                     ∑    )  
 
Para el diseño de los tornillos a tracción (F1,Ed) se debe cumplir que: 
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        (         ) 
Siendo,    
 
      
             
   
 
 
Donde dm es la medida de la dimensión entre caras y entre vértices de la 
cabeza del tornillo o de la tuerca, tomándose la menor de ambas; t el espesor 
mínimo de la chapa bajo la cabeza del tornillo y la chapa bajo la tuerca, y fu la 
resistencia última de la chapa. 
 
 
Figura 26. Modos de rotura del modelo T-equivalente: 
(a) modo 1; (b) modo 2; (c) modo 3. 
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Resistencia de la T-equivalente  
 
La resistencia de la T-equivalente se define como el valor mínimo de la 
resistencia del modo 1, 2 y 3, y la resistencia a punzonamiento de cálculo Bp,Rd 
entre la cabeza y la tuerca de los tornillos. 
 
        (                     ∑    ) 
 
2.10.7. Alma de la columna a cortante 
 
La resistencia de diseño del alma de la columna a cortante (Figura 22.b) es  
 
       
                       
   
 
Siendo 
       
                         
   
 
Donde 
w es el factor de reducción que permite el efecto de interacción con 
el panel de alma de la columna a cortante tabla 6. 
 
 
Tabla 6. Coeficiente de reducción ω para la interacción con el cortante 
 
beff,c,wc   es el ancho efectivo a compresión de la  columna. Para uniones 
soldadas. 
beff,c,wc   es el ancho efectivo a compresión de la  columna. Para uniones 
atornilladas con chapa de testa. 
 
            {
     √      (      )     
    √      (      )        
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Donde, lpi es la distancia que sobresale la chapa por debajo del ala de la 
columna. 
 
ρ es el factor de reducción para considerar el pandeo del alma de la columna 
 
  {
                                                                      ̅       
  
 ̅     
 ̅ 
                                                       ̅          
 
 
         ̅                                              
 ̅       √
                 
     
  
Donde 
                  
 
y E es el módulo de elasticidad longitudinal del material. 
Kwc  es un factor de reducción que depende de la tensión longitudinal de 
compresión (        debida a la fuerza axil y al momento de flexión en la 
columna. 
 
     {
                                                                                          
    
      
    
                                                                     
  
 
Generalmente, el factor de reducción es igual a 1.00. si        es desconocida, el 
factor de Kwc se puede omitir. 
 
La rigidez del alma de la columna a compresión es: 
 
      
                
   
 
 
2.10.8. Alma de la columna a tracción 
 
La resistencia de diseño del alma de la columna a tracción (Figura 22.c) es   
 
        
                   
   
 
Donde,  
w   es el factor de reducción, y beff,t,wc  es el ancho efectivo a tracción 
de la columna. Para uniones atornilladas se adopta el mismo valor 
de beff,c,wc. 
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La rigidez del alma de la columna a tracción es: 
 
      
               
   
 
 
2.10.9. Ala de la columna a flexión 
 
La resistencia del ala de la columna a flexión correspondiente a una fila de 
tornillos r (Figura 22.d) se calcula como la menor resistencia de la T-equivalente 
correspondiente a dicha fila. El modo 1 corresponde a la plastificación del ala de 
la columna, el modo 2 corresponde a la plastificación del ala de la columna y 
fallo de los tornillos simultáneamente, y el modo 3 corresponde al fallo de los 
tornillos. La resistencia de la T-equivalente para cada uno de estos modos de 
rotura, se calcula a partir de la disposición geométrica de los taladros, las 
características de los tornillos, y las dimensiones del ala de la columna. Una vez 
calculada  la resistencia para cada modo de rotura, la resistencia a flexión para 
cada fila r es: 
            (                                )  
 
Cada fila de tornillos ha de considerarse individualmente y formando un grupo 
con las filas superiores a ésta. Las longitudes efectivas (leff) de la T-equivalente 
del ala de la columna correspondiente a la fila de tornillos r (como fila individual 
o formando parte de un grupo) se calculan según la Tabla 7, diferenciando si la 
fila es extrema o interna.  La rigidez del alma de la columna a flexión es 
       
                  
 
  
 
 
Donde,  leff,t,fc es la longitud efectiva obtenida para el cálculo de la 
resistencia, siendo igual a la menor longitud calculada para la fila r, 
como individual o formando parte de un grupo. 
 
 
Tabla 7. Longitudes eficaces para un ala del pilar sin rigidizar 
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2.10.10. Chapa de testa extendida a flexión 
 
La resistencia de la chapa de testa a flexión (Figura 22.e)  correspondiente a 
una fila de tornillos  r, se calcula como la menor resistencia de la T-equivalente 
correspondiente a dicha fila, donde el ala de la T es la chapa y el ala de la viga 
es el alma de la T.  Las filas de los tornillos divididas por un rigidizador o 
similar se modelan como T-equivalente diferentes. Los tornillos situados a cada 
lado del rigidizador pertenecen a distintos grupos de tornillos. En el caso de la 
chapa de testa extendida se ha de modelar por medio de dos T-equivalente: una 
para la extensión de la chapa (figura 27.a) y otra para  el grupo de tornillos 
interiores (figura 27.b).  
 
 La resistencia de la T-equivalente para cada modo de rotura, se calcula a partir 
de la disposición geométrica de los taladros, las características de los tornillos, y 
las dimensiones de la chapa (Figura 6.10 del EC3-1-8). Una vez calculada la 
resistencia para cada modo, la resistencia a flexión de cada fila r es: 
 
                                                
 
 
 
 
Figura 27. T-equivalente adoptados para el modelado de la chapa de testa 
extendida a flexión: (a) fila 1; (b) fila 2 y 3. 
 
La longitud efectiva (leff) de la T-equivalente para una fila de tornillos r (como 
fila individual o formando parte de un grupo) se calcula mediante la tabla 8, en 
función de la situación de la fila. La rigidez de la chapa de testa a flexión es. 
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Donde,  leff,tr,fp es la longitud efectiva obtenida para el cálculo de la 
resistencia, siendo igual a la menor longitud calculada para la fila r, 
como individual o formando parte de un grupo, y  
 
m  es igual a mx (Figura 27) cuando la fila r es la fila de la parte 
extendida. 
 
 
Tabla 8. Longitudes eficaces para chapa frontal 
 
2.10.11. Ala y alma de la viga a compresión 
 
La resistencia de diseño del ala y alma de la viga a compresión (figura 22.f) es: 
 
         
    
      
 
 
Donde,  Mc,Rd es el momento de diseño de la viga. Si el cortante de cálculo 
(VED) es menor que el 50% del cortante plástico de la viga (Vpl,b,Rd), 
el momento Mc,Rd es igual al momento plástico de la viga. 
 
              
           
   
 
 
La rigidez de diseño del ala y alma de la viga a compresión se considera 
infinita según el Eurocódigo.  
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2.10.12. Alma de la viga a tracción 
 
La resistencia de diseño del alma de la viga a tracción (figura 22.g) es 
 
       
                 
   
 
 
Donde, beff,t,wb es el ancho efectivo del alma de la  viga a tracción, 
correspondiendo con la longitud efectiva de la T-equivalente de la chapa de testa 
a flexión para la fila r (como fila individual o formando parte de un grupo).  
 La rigidez de diseño del alma de la viga  a tracción se considera infinita 
según el Eurocódigo.  
 
2.10.13. Tornillos a tracción 
 
La resistencia de un tornillo a tracción (figura 22.h) es  
 
        
          
   
 
Donde,  
 
 Fub  es la resistencia última del tornillo. 
  As  Es es área resistente del tornillo. 
γM2 Es un coeficiente parcial de seguridad para los tornillos igual 
a 1.25.  
 
La rigidez del componente de un tornillo a tracción es 
 
    
      
  
 
 
La rigidez de  un tornillo es la misma para un tornillo pretensado que para un 
tornillo no pretensado. 
 
2.11. Ensamblaje de la rigidez 
 
El procedimiento analítico de ensamblaje tiene como objeto la evaluación de la 
rigidez inicial y el momento resistente de cálculo de la unión. Tal y como el  
Anejo J(r) indica en el método de los componentes, la respuesta al giro de la 
unión está basada en las propiedades mecánicas de cada uno de sus 
componentes constitutivos. 
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La rigidez inicial  Sj,ini se obtiene de la rigidez elástica de los componentes. El 
comportamiento elástico de cada componente se representa mediante un muelle 
extensible, de modo que la relación entre la fuerza y la deformación de este 
muelle es: 
             
 
   
  
    
 
  
Donde,   Fi   es la fuerza en el muelle i  
Ki  es el coeficiente de rigidez del componente i  
   E   es el módulo de Young  
    ∆i   es la deformación del muelle i 
 
Los muelles que representan los distintos componentes que forman la unión, 
se combinan en un modelo de muelles acoplados.  
 
A modo de ejemplo, en la figura 28 se muestra la modelización del muelle 
para una unión viga-soporte, soldada y sin rigidizar formada por los componentes 
nº 1 alma del soporte a cortante, componente nº 2 alma del soporte a 
compresión, y componente nº 3 alma del soporte a tracción.  
 
La fuerza en cada muelle es igual a F1 = F2 = F3 = F  
 
Figura 28. Modelo mecánico para una unión viga soporte soldada y sin rigidizar 
 
En esta modelización del coeficiente de rigidez:  
 
•  Las fuerzas internas están en equilibrio con el momento flector.  
 
• Cada elemento resiste los esfuerzos internos a que está sometido en la  
medida que no se supera la resistencia elástica de los muelles.  
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• La deformación de cada muelle no supera la capacidad de deformación en el 
rango de comportamiento elástico.  
 
• La compatibilidad de desplazamientos está asegurada dado que se asume que 
la rigidez transversal de la sección de la viga es infinita.   
 
La solución que propone el Anejo J(r) para la evaluación de la rigidez inicial, 
cumple las cuatro condiciones básicas que, desde un punto de vista teórico, debe 
satisfacer cualquier distribución de fuerzas internas, y puede considerarse como 
una solución exacta.  
 
Se plantean las ecuaciones de equilibrio: 
 
∑                                       
 
∑                                                                  
 
De modo que el momento Mj  actuando en el conjunto de muelles acoplados 
es igual a F·z, donde z es la distancia entre el centro de tracción (para las 
uniones soldadas se sitúa en el centro de gravedad del ala superior) y el centro 
de compresión (para las uniones soldadas se ubica en el centro de gravedad del 
ala inferior). 
 
Por otro lado, considerando que el arco es igual al radio por el ángulo  
(válido para pequeños giros), se obtiene que:                 
 
Definiendo la rigidez inicial como:  
       
  
  
 
 
Siendo la rotación en la unión igual a: 
 
   
        
 
 
 
Sustituyendo, se obtiene que la rigidez inicial es igual a: 
 
        
  
  
 
   
∑  
 
 
    
∑  
 
Como, 
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Donde,   
           
 
Por tanto, 
         
    
∑
  
  
 
  
     
    
∑
 
  
 
  
     
    
 
  
∑
 
  
     
    
∑
 
  
 
 
 
La misma fórmula se aplica en las uniones con placa extrema con una única 
fila de tornillos a tracción o con varias fila, y en las uniones con angulares en 
las alas, aunque los componentes que se tienen en cuenta son diferentes, 
observar la figura 29 para ver el modelo mecánico para uniones atornilladas. 
   
Figura 29. Modelo mecánico para una unión viga soporte Atornillada con placa de 
testa, dos filas de tornillos a tracción y sin rigidizar 
 
2.12. Modelización del comportamiento de las uniones 
 
Para modelizar el comportamiento de la unión, se debe tener en cuenta las 
características del análisis global de la estructura. Existen varias posibilidades para 
idealizar la curva momento-rotación, dependiendo del análisis  estructural 
(elástico, rígido-plástico o elásto-plástico). 
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Cuando se realiza un análisis global elástico de la estructura, las uniones se 
clasifican en función de su rigidez (relación entre los momentos en extremo de 
barra y la rotación relativa entre las mismas). 
 
En el análisis de una estructura con el método rígido-plástico se entiende que 
la rigidez de las uniones es infinita, que los giros son nulos hasta que se alcanza 
el  Mj,Rd, y que las uniones poseen capacidad de rotación suficiente para que se 
formen rótulas plásticas. Para modelizar el comportamiento es suficiente conocer 
el valor del momento resistente y la capacidad de giro. 
 
En este caso, también es necesario que las uniones posean suficiente 
capacidad de giro allí donde se deban formar las rótulas plásticas. El 
comportamiento de las uniones se define a partir de su rigidez, Sj, resistencia, 
Mj,Rd, y capacidad de rotación, ØCd. Las posibles idealizaciones abarcan desde una 
representación bilineal o trilineal, hasta la curva completa no lineal. 
 
2.12.1. Idealización elástica para análisis global elástico 
 
En este caso, el Eurocódigo 3 parte 1-8 clasifica las uniones como rígidas, 
articuladas o semirrígidas. Las leyes de comportamiento para estos tres tipos de 
uniones son las representadas en la Figura 30. 
 
 
 
 
Figura 30 Curvas Mj-Ø para un análisis global elástico: (a) Rígida, (b) Articulada, 
(c) Semi-Rígida 
 
Para el cálculo de las uniones en análisis global elástico-lineal, el Anejo J (r) del 
Eurocódigo 3 ofrece dos posibilidades.  
  
• Comprobación de la resistencia de la unión en régimen elástico: la constante 
de rigidez se toma igual a la rigidez inicial de la unión  Sj,ini ver figura 31. Se 
debe comprobar, al finalizar el análisis de la estructura, que el momento que 
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solicita a la unión MSd  es menor que el momento resistente elástico de la 
misma, definido como 2/3 Mj,Rd.  
  
• Comprobación de la resistencia de la unión en régimen plástico: la constante 
de rigidez se toma igual a una rigidez ficticia igual a  Sj,ini/η, cuyo valor se 
encuentra entre la rigidez inicial y la rigidez secante relativa a M j,Rd. Esta 
idealización sólo es válida cuando el momento solicitación pertenece al 
intervalo [2/3 Mj,Rd ; Mj,Rd].   Los valores de η se encuentran en la tabla 9. Si el 
momento de cálculo (Mj,Ed) cumple, 
 
Figura 31. Curva Mj - Ø para un análisis global elástico. 
 
 
Tabla 9. Coeficiente de modificación de la rigidez η 
 
2.12.2. Idealización rígido-plástica para análisis global rígido-plástico 
 
En el análisis de una estructura con el método rígido-plástico se entiende que 
la rigidez de las uniones es infinita, que los giros son nulos hasta que se alcanza 
el  Mj,Rd, y que las uniones poseen capacidad de rotación suficiente para que se 
formen rótulas plásticas. Para modelizar el comportamiento es suficiente conocer 
el valor del momento resistente y la capacidad de giro, ver la figura 32. 
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Figura 32. Curva Mj – Ø para análisis rígido plástico. 
 
Idealización no lineal para análisis global elásto-plástico 
 
En este caso, también es necesario que las uniones posean suficiente 
capacidad de giro allí donde se deban formar las rótulas plásticas. El 
comportamiento de las uniones se define a partir de su rigidez, Sj, resistencia, 
Mj,Rd, y capacidad de rotación, ØCd. Para idealizar la curva se cuenta con 
diferentes representaciones: bilineales, tri-lineales, multi-lineales, y no lineal. La 
curva momento-rotación adoptada por el Eurocódigo 3 parte 1-8  se muestra en 
la figura 33, donde, 
 
  
{
 
 
 
 
 
 
    
      
                                                                
 
 
    
(    
    
    
⁄ )
 
      
             
 
 
              
 
 
Siendo Mj,Rd el momento resistente de la unión,  Mj,Ed el momento aplicado, y   
ψ  depende de la tipología de la unión (ver Tabla 9). 
 
 
Figura 33. Curva Mj,Rd propuesta por EC3-1-8 para un  
Análisis global elásto-plástico. 
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Si la representación es bilineal, el EC3-1-8 propone la curva simplificada de la 
figura 34, siendo Sj = Sj,ini / η. 
 
 
Figura 34. Curva Mj - Ø simplificada propuesta por el Eurocódigo 3 para un 
análisis global elásto-plástico. 
 
 
Tabla 10. Valor del coeficiente ψ 
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2.13. Ensamblaje de la resistencia 
 
El procedimiento de ensamble de la resistencia tiene como finalidad la 
obtención del valor llamado resistencia de cálculo de la unión. El momento 
resistente de cálculo de la unión Mj,Rd está asociado a la resistencia de cálculo 
FRd del componente más débil, el cual, para  la unión de la figura 35 puede ser 
uno de los siguientes:   
   
1. Alma del soporte a cortante, Vwp,Rd 
 
2. Alma del soporte a compresión, Fc,wc,Rd 
 
3. El alma del soporte a tracción, Ft,wc,Rd 
 
4. El ala del soporte a flexión, Ft,fc,Rd 
 
7. Ala y alma de la viga a compresión, Fc,fb,Rd 
 
Figura 35. Componentes de resistencias para una unión soldada 
 
De modo que la resistencia a flexión es igual a:             
 Este modelo de comportamiento también es válido para  una unión con chapa 
frontal atornillada con una única fila de tornillos traccionados. Cuando se debe 
considerar más de una fila de tornillos en la zona de tracción, la distribución de 
fuerzas internas se complica ver figura 36. 
Para esta unión, los componentes que se deben tener en cuenta son: 
 
 1. El alma del soporte a cortante, Vwp,Rd   
 2. El alma del soporte a compresión, Fc,wc,Rd  
 3. El alma del soporte a tracción, Ft,wc,Rd  
 4. El ala del soporte a flexión, Ft,fc,Rd  
 5. La placa extrema a flexión, Ft,fp,Rd  
 7. Ala y alma de la viga a compresión, Fc,fb,Rd  
 8. Alma de la viga a tracción, Ft,wb,Rd  
10. Los tornillos a tracción, Ft,Rd 
Figura 36. Componentes de resistencias para una unión atornilla con placa de 
testa y varias filas de tornillos a tracción. 
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Los componentes 3, 4, 5 y 8 se calculan para cada fila de tornillos a partir 
del concepto de  sección en T-equivalente introducido por el Anejo J, que evalúa 
la resistencia de cada fila de tornillos asociada a la zona de influencia de la 
placa correspondiente (chapa frontal, ala o alma del soporte y alma de la viga).  
  
Dado que la capacidad de deformación de los tornillos a tracción es limitada, 
la distribución de fuerzas internas entre las diferentes filas de tornillos, será lineal 
respecto de la distancia al centro de compresiones (c.d.g. del ala inferior de la 
viga), tal y como se muestra en la figura 37.  
   
Se supone que el alma del soporte a cortante, el alma del soporte a 
compresión y que ala y alma de la viga en compresión, tienen resistencia 
suficiente para transferir la fuerza compresión  Fc   y no limitan la capacidad 
resistente de la unión. El valor del momento resistente de la unión será igual a: 
 
                                         
 
Siendo necesario que se cumpla que: 
 
     
  
 
     
  
 
     
  
 
     
  
 
 
Por lo tanto, el momento resistente de la unión es igual a: 
 
     
     
  
 ∑  
  
 
 
 
Figura 37. Distribución de fuerzas internas entre las diferentes filas de tornillos, 
respecto de la distancia al centro de compresiones. 
 
Una vez obtenidos Mj,Rd, Sj,ini, y la capacidad de rotación de la unión se puede 
obtener la curva momento-rotación de la figura 38, teniendo en cuenta que, la 
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precisión de los resultados depende del número de componentes que se emplean 
y de su descripción mecánica.  
 
En principio, las características de los componentes son independientes entre 
sí. Sin embargo, algunos componentes no actúan de forma independiente, 
pudiendo  influir y ser influidos por otros componentes cercanos. Por lo que, es 
importante definir los componentes y sus posibles interacciones adecuadamente. 
El método de los componentes considera que las uniones trabajan principalmente 
a flexión y los esfuerzos axiales son mínimos. Actualmente, se encuentran en 
desarrollo propuestas de componentes que permiten introducir el esfuerzo axial 
en la unión.  
 
Figura 38. Curva Momento rotación de una unión 
 
2.14. Aplicaciones sísmicas 
 
El comportamiento dinámico de las uniones semi-rígidas fue investigado por S. 
R. Lionberger, y W. Weaver, y por M. Suko, y P. F. Adams. En este análisis, el 
comportamiento elásto-plástico de la unión se modeliza mediante un muelle 
equivalente. Sin embargo las normativas Españolas no permiten la utilización de 
uniones semi-rígidas en elementos estructurales según lo explicado en el Art. 54 
Uniones, Cap. XIII - Proyecto de estructuras de acero frente a sismo, EAE (…) “En 
general, no se admitirá el proyecto de uniones semi-rígidas entre elementos que 
formen parte del esquema resistente a sismo”.  
 
También especificando en el Art. 53.4 Pórticos, que (…) “Los únicos tipos de 
pórticos admisibles en estructuras situadas en zonas sísmicas son rígidos y 
arriostrados. No se admite el proyecto de pórticos semi-rígidos, duales o mixtos, 
que combinen las rigideces de sistemas resistentes diferentes.”  
 
En el caso de estructuras de acero, por motivos de sencillez suele optar por 
valores estéticos, estas suelen diseñarse de modo que puedan considerarse 
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intraslacionales. Se hace entonces necesario disponer sistema de arriostramientos 
horizontal en el edificio, aparecen pantallas y cruces de arriostramientos que 
pueden no responder de modo conveniente a las intenciones iniciales del diseño 
arquitectónico. Sin embargo es posible evitar el arriostramiento con el empleo de 
uniones rígidas, pero su aplicación supone un encarecimiento, debido a la mayor 
dificultad de ejecución que implican. 
 
Una solución alternativa que puede ser llevada a la práctica dentro del marco 
normativo propiciado por el Eurocódigo 3, es la utilización de uniones semi-
rígidas, que son de ejecución más sencilla, puesto que no requieren rigidizadores 
ni el apretado de tornillos de alta resistencia, y proporcionan suficiente 
estabilidad lateral para cargas normales de viento en edificios de poca altura. No 
solo proporcionan estabilidad lateral, ya que dada su rigidez rotacional es posible 
optimizar distribución de los momentos en la estructura, mediante su uso puede 
obtenerse el diseño de viga de menor peso y momento siendo mucho más 
económicas, además la estructura tiene un alto grado de redundancia, el cual es 
fundamental para un análisis vibratorio y su comportamiento ante el fuego y 
sismo. 
En el código NCSE-02, capitulo IV - Reglas de diseño y prescripciones 
constructivas en edificaciones, Art. 4.6.3 Uniones. Nos afirma que podemos utilizar 
las uniones semi-rígida siempre y cuando no utilicemos coeficientes de ductilidad 
igual o superior a 2. (…) “En los planos de proyecto se incluirán detalles 
específicos de las uniones, indicando la situación, dimensiones y calidades de los 
medios de unión (tornillos, pasadores, cordones de soldadura), de los cortes, 
rebajes, groeras en secciones extremas, arandelas deformables, etc.). En la 
memoria de cálculo se declarará explícitamente el tipo de unión, tanto en lo que 
se refiere a su resistencia (total o parcial) como a su rigidez (rígida, semi-rígida o 
articulada). 
Cuando en el proyecto de le estructura se utilicen valores del coeficiente de 
comportamiento por ductilidad μ iguales o superiores a 2, las uniones se 
proyectan como de resistencia total, asumiendo una sobrerresistencia de 1.2 (la 
capacidad de la unión será, como mínimo 1.2 veces la de las barras a unir). 
 
Cuando en el proyecto de la estructura se utilicen valores del coeficiente de 
comportamiento de ductilidad μ superiores a 2, no se admitirán las soldaduras de 
penetración parcial entre elementos críticos pertenecientes al esquema resistente 
a sismo. Las uniones atornilladas se proyectarán, en este caso, en forma tal que 
el fallo no se produzca por rotura de los tornillos”. 
Todos estos criterios no dejan sitio al diseño de uniones parcialmente 
restringida, sin embargo si dan lugar a analizarla las uniones para obtener su 
rigidez real, a pesar de ello se puede analizar una estructura con conexiones 
flexibles conocida las características de la unión,  el proceso es más o menos 
largo, pero está acotado.  
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Hay muchas variables y estas intervienen en el dimensionamiento. Por lo tanto, se 
propone un procedimiento para diseñar las distribuciones de rigideces en el 
edificio y dimensionar la conexión. En algunos casos como por ejemplo el de 
uniones soldadas estas dos etapas están muy unidas y prácticamente una 
controla a la otra, la rigidez real es única con la soldadura a tope, en el caso 
de atornillada la separación de estas etapas es posible gracias a su cantidad de 
variables de cual dependen las uniones atornilladas, (separación de tornillos, 
ancho de placa de testa, tamaño de los tornillos etc.). 
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3. PROCEDIMIENTO PLANTEADO PARA EL DISEÑO Y EL ANÁLIS DE LAS 
UNIONES SEMI-RÍGIDAS VIGA-PILAR SOLADADAS A TOPE 
 
3.1. Introducción 
 
 En este capítulo de la tesis mostraremos el procedimiento para simular y 
calcular la rigidez real de la unión a través de muelles rotacionales, tanto viga-
pilar con conexiones en ambos lados, como con vigas con conexiones a un solo 
lado del pilar, o si es pilar continuo o pilar no continuo. 
 
 Se calcularán los componentes básicos a considerar paso a paso de las 
uniones resuelta con soldadura perimetral, se indicarán las fórmulas de aplicación 
básica que permite obtener la resistencia y rigidez de cada uno de estas 
componentes. Las características geométricas de las barras unidas y los 
elementos de unión a que se hace referencia en la imagen que se indican en la 
figura 39 recogida en (Guardiola, 2006). 
 
Podemos resumir el procedimiento empleado en los caso de estudios 
realizados en un lista de 13 pasos. 
 
1. Elegir el tipo de unión (Propuesta de detalles de unión).  
2. Analizar la estructura como pórticos rígidos. 
3. Dimensionar elementos columnas y vigas. 
4. Obtener la rigidez de pre-diseño Sj,pre-diseño a partir de las vigas  
5. Cambio rigidez de los extremos de las vigas por rigidez Sj,pre-diseño 
6. Analizamos la estructura 
7. Obtener esfuerzos redistribuidos  
8. Optimizar secciones. 
9. Obtenemos rigideces reales con los momentos redistribuidos 
10. Cambiamos rigidez de los extremos de la viga por la rigidez real 
11. Analizar el pórtico semi-rígidos 
12. Verificación de deflexiones y resistencia ELS y ELU 
13. Diseño final de la unión 
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3.2. Propuesta de procedimiento de diseño con uniones semi-rígidas soldadas 
 
.  
Figura 39. Detalle de unión semi-rígida soldada a tope sin rigidizadores 
 
3.2.1. Paso 1 – Determinar la propiedades de las secciones 
 
Propuesta de características del acero de la unión 
 
Perfiles “I” de acero laminado en caliente (IPE, IPN, HEB, HEA, HEM) 
 
Límite elástico del acero fy / Fu, ver tabla 12    
 
Tipo 
Espesor nominal t (mm) 
t ≤ 40  40 ≤ t ≤ 80 
fy fu fy fu 
S 235 235 360 < fu < 510 215 360 < fu < 510 
S 275 275 430 < fu < 580 255 410 < fu < 560 
S 355 355 490 < fu < 680 335 470 < fu < 630 
 
Tabla 12, límite elástico mínimo y resistencia a tracción (N/mm2), EAE-12 
 
Masa unitaria γ        7,850.00 Kg/m3 
Coeficiente de Poisson νa                0.3  
Módulo de Cizalladura Ga      80,769.23 Mpa 
Módulo de elasticidad del acero Es   210,000.00 Mpa 
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 Obtener propiedades mecánicas de la unión (ver figura 40), columnas y vigas 
de la cantidad de pisos del pórtico, según los resultados de las propuestas para 
un pre-diseño de la estructura. 
 
  
 
Figura 40. Tablas de propiedades mecánicas de secciones 
 
3.2.2. Paso 2 - Analizar la estructura con su rigidez de pre-diseño Sj,pred 
 
Teniendo en cuenta las secciones del pórtico rígido, nos basamos en esas 
secciones para cambiar la rigidez rotacional en los extremos de la viga simulando 
unos muelles. Según Cabrero y Bayo podemos utilizar una rigidez de pre-diseño 
simulada a cada lado del nudo como muelles rotacionales, esta tiene que ver 
solo con la rigidez de la viga dependiendo de su longitud, analizamos la 
estructura con esa rigidez, se redistribuyen los esfuerzos, optimizamos las 
secciones, luego analizamos otra vez y utilizamos los momentos obtenido para 
encontrar la rigidez real de la unión y las secciones nuevas, optimizando de 
nuevo la sección si los esfuerzos lo permiten, si no, tenemos los esfuerzos reales 
redistribuidos y la rigidez real de la unión.  
 
 El hecho de comenzar con la rigidez de pre-diseño nos facilita el número de 
iteraciones ya que estamos suponiendo de inmediato una semi-rigidez de la 
unión, con lo que podemos optar por optimizarla siempre en el rango de semi-
rigidez. 
 
Rigidez óptima del piso “n” columnas de borde:          
     
 
  
 
Rigidez óptima del piso “n” columnas internas:          
     
 
 
  
A =  -- cm
2
γs =  -- Kg/mts
Iy =  -- cm
4
Iz =  -- cm
4
Wy =  -- cm
3
Wz =  -- cm
3
Wply =  -- cm
3
Wplz =  -- cm
3
iy =  -- cm iz =  -- cm
It =  -- cm
4
Iw =  -- cm
6
hb =  -- mm rb =  -- mm
bb =  -- mm db =  -- mm
twb =  -- mm hi =  -- mm
tfb =  -- mm  -- 
Viga piso "n"
Propiedades de la sección IPE XXX
Geometría de la sección
A =  -- cm
2
γs =  -- Kg/mts
Iy =  -- cm
4
Iz =  -- cm
4
Wy =  -- cm
3
Wz =  -- cm
3
Wply =  -- cm
3
Wplz =  -- cm
3
iy =  -- cm iz =  -- cm
It =  -- cm
4
Iw =  -- cm
6
hc =  -- mm rc =  -- mm
bc =  -- mm dc =  -- mm
twc =  -- mm hi =  -- mm
tfc =  -- mm  -- 
Columna piso "n"
Propiedades de la sección HEB XXX
Geometría de la sección
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3.2.3. Paso 3 - Obtener la rigidez real y la resistencia de cada componente 
de cada unión de cada piso 
 
Para la unión soldada se necesitan verificar 3 coeficientes de rigidez, 
correspondiente a la verificación de cada componente de rigidez, la rigidez K1 es 
la rigidez del alma del soporte a cortante, K2 es la rigidez del alma del soporte a 
cortante, K3 es la rigidez del alma del soporte a tracción, K4 es la rigidez del ala 
del soporte a tracción (En este caso el coeficiente de rigidez en infinito porque 
está rigidizado por el ala de la viga) sin embargo hay que tener en cuenta para 
esta componente su resistencia, K7 Ala y alma de la viga a compresión (En este 
caso el coeficiente de rigidez es infinito porque esta rigidizado por el ala del 
pilar) y también nos interesa chequear su resistencia, K8 alma de la viga a 
tracción, (también el coeficiente de rigidez en infinito por el ala del pilar que lo 
rigidiza, sin embargo su resistencia no influye mucho en el momento resistente de 
la unión ya que es la más fuerte de todas las componentes, para el momento 
resistente buscamos la más débil. 
 
3.2.4. Paso 3.1 – Rigidez y resistencia de la componente K1 (Alma del 
soporte a cortante). 
 
 La rigidez y resistencia del alma del soporte a cortante se obtienen a partir 
del área resistente a cortante del pilar  Avc. Su valor se calcula, para cada tipo 
de sección, con las fórmulas siguientes, donde involucramos el coeficiente de 
transformación β, para tener en cuenta el pandeo por cortante en el panel del 
pilar. 
 
                                      
        
   
  
    
                                
          
√     
 
 
Siendo, 
    Avc  Área resistente a cortante del pilar  
    β  Parámetro de transformación 
Z Distancia al centro de compresiones para esta unión  
Z= hb - tfb 
 
   |  
      
      
|                                                |  
      
      
|        
 
β1 parámetro de transformación de la unión derecha. 
β2 parámetro de transformación de la unión 
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3.2.5. Paso 3.2 - Rigidez y resistencia de la componente K2 (Alma del 
soporte a compresión). 
 
La rigidez y resistencia del alma del soporte a compresión se obtienen a partir 
del  área eficaz a compresión del alma del soporte. Es el producto del  ancho 
eficaz a compresión del alma del soporte, beff,c,wc por el espesor de su alma, twc. 
 
                                      
                
   
  
    
                                 
                     
   
   
                       
   
 
 
Siendo, 
  ω Factor de reducción que tiene en cuenta la interacción con el 
cortante en el alma. 
 
 
Tabla 13. Coeficiente de reducción ω para la iteraccion con el cortante 
 
ρ Factor de reduccion que tiene en cuenta el pandeo del alma del 
soporte 
para: 
  Si            ̅̅ ̅̅                       
   
S                        ̅̅ ̅̅                     
  ̅̅ ̅̅       
  ̅̅ ̅̅
  
 
  ̅̅ ̅  Es la esbeltez del panel del alma del soporte, de valor: 
 
  ̅̅ ̅         √
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Kwc  Factor de reducción que tiene en cuenta  la influencia de las tenciones 
normales debidas al axil y el flector en la resistencia del panel del alma 
del soporte a compresión, depende del valor de σcom,Sd (tensión normal 
en el alma), en el punto de encuentro con el radio o filete de soldadura 
de manera que: 
 
           
   
 
 
   
  
    
 
                                 
   
                                   
       
    
 
 
beff,c,wc  Anchura eficaz a compresión del alma del soporte 
   
                  √                
 
3.2.6. Paso 3.3 - Rigidez y resistencia de la componente K3 (Alma del 
soporte a tracción) 
 
La rigidez y resistencia del alma del soporte a tracción se obtienen a partir del  
área eficaz a tracción del alma del soporte. Es el producto del  ancho eficaz a 
tracción del alma del soporte, beff,t,wc, por el espesor de su alma, twc. 
 
                                      
                
   
  
    
                                 
                 
   
  
 
Dónde: 
 
a1  Siendo el ancho del cordón de soldadura abatido del ala de la viga  
beff,c,wc  Anchura eficaz a tracción del alma del soporte. 
ω  Factor de reducción que tiene en cuenta la interacción con el cortante 
en el alma.  
 
 El ancho eficaz para la obtención de la rigidez y la resistencia viene dado por 
la siguiente fórmula: 
  
                  √                
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 La fuerza de esta componente a tracción debido a momentos negativos, se 
transmite por el ala superior de la viga a unir, más por su ancho eficaz y su 
espesor de alma del soporte, sin embargo este ancho eficaz cambiaría si el 
soporte no fuera continuo, el beff,t,wc sería menor. Para ello y no aumentar más la 
complejidad del análisis, podemos utilizar los mismo coeficientes de rigidez k3 y 
la misma fuerza de la componente ft,wc,Rd, siempre y cuando el soporte sobre 
salga una longitud l1 sobre el cordón de soldadura del ala traccionada de la 
viga, es decir el ala superior de la viga. 
 
El valor de la longitud l1 será de: 
 
       [      √       (      )]          
 
 Si fuese el caso que el soporte fuese enrasado a la altura del cordón de 
soldadura y no sobresaliese la longitud l1, el ancho eficaz sería menor que como 
que fuese un soporte continúo que viene dado por la fórmula: 
 
              [      √       (      )]             
 
3.2.7. Paso 3.4 - Rigidez y resistencia de la componente K4 (Ala del soporte 
a flexión) 
 
La resistencia del ala del soporte a flexión se obtiene a partir del área eficaz a 
flexión del ala del soporte. Es el producto del ancho eficaz a flexión del ala del 
soporte beff,b,fc, por  el espesor del ala de la viga, tfb. 
 
                                                                                        
    
                                  
                
   
  
Siendo, 
   beff,b,fc Anchura eficaz a flexión del ala del soporte 
 
                                          
 
Donde, 
                      
   
   
    
 
Si beff,b,fc < bfc la longitud eficaz de las soldaduras a1 y a2 será igual a beff,b,fc 
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3.2.8. Paso 3.5 - Rigidez y resistencia de la componente K7  (ala y alma de 
la viga a compresión) 
 
La resistencia del ala y alma de la viga a compresión se obtiene a partir de la 
resistencia a flexión de la viga, dividida por el brazo del par, considerado en este 
caso como la distancia entre los centros de gravedad de las alas de la viga. 
 
 
                                                                                       
    
                                  
      
      
  
Siendo,       
        
        
   
          
 
    Para sección clase 1, cuando Vsd < 50% Vpl,Rd 
 
 Si Vsd > 50% Vpl,Rd se obtiene el valor Mc,b,Rd teniendo en cuenta el cortante de 
solicitación. En este caso, si éste fuera el componente de determina la resistencia 
de la unión, fallarían simultáneamente la unión y la viga, de modo que M j,Rd = 
Mc,b,Rd., pero como no queremos que la viga falle igual que la unión, queremos 
que la unión siempre falle después hacemos que Mj,Rd = Mc,b,Rd./1.20. 
 
3.2.9. Paso 3.6 Obtención del momento resistente de la unión 
 
EL momento resistente de la unión se obtiene a través del las componentes, 
tomamos la componente más débil multiplicada por el brazo de palanca de la 
unión Z, que se supone Z como la distancia entre los centros de gravedad de las 
ala de la viga. 
 
           
 
       (
     
 
                                 ) 
 
          
 
3.2.10. Paso 3.7 Obtención de la rigidez real de la unión 
 
La rigidez de la unión viga-Pilar para momento de solicitación menor o mayor 
a dos tercios del momento resistente está dado por: 
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  (
 
  
 
 
  
 
 
  
)
                 
 
Siendo  
  (
         
    
)
   
 
 
3.2.11. Paso 3.8 Resumen de resistencias y rigideces 
 
Procedemos a calcular la rigidez y la resistencia de cada componente, para luego 
poder simular los muelles rotacionales de cada unión de la estructura simulada.  
 
 Los resultados los presentamos en las tablas 14 y 15. con los componentes 
de cada resistencia obtenemos el momento de resistencia de cada la unión, 
donde verificamos la condición anterior para tomar en cuenta el cortante de 
solicitación y comprobar que la viga fallará antes o igual que la unión pero 
nunca el soporte fallará primero.  
 
 
Rigidez Obtenida en KN-m/rad 
Piso Unión Borde Izquierda Unión Centro Izquierda Unión Centro Derecha Unión Borde Derecha 
n° - - - - 
…
 - - - - 
1° - - - - 
 
Tabla 14. Rigideces reales de cada unión de cada piso. 
 
N° de 
Componente  
Componente  
Resistencia  de la componente (Newton) 
Piso 1° …….. Piso n° 
1 Fc,wc,Rd  -  -  - 
2 Ft,wc,Rd  -  -  - 
3 Fc,fb,Rd  -  -  - 
4 Fb,fb,Rd  -  -  - 
7 Vwp,Rd  -  -  - 
 
Tabla 15. Resistencia de cada componente de cada unión de cada piso. 
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3.2.12. Paso 4 - Simulación de la estructura semi-rígida 
 
Tomamos como principio una estructura rígida, o nudo rígidos, obtenemos 
resultados de esfuerzos, obtenemos secciones y las optimizamos.  
 
Una vez hecho el análisis en un programa de estructuras que permita 
modificar la rigidez de los extremos de cada viga y los pueda simular como unos 
muelles rotacionales obtenemos la rigidez de pre-diseño la cual introducimos a 
los extremos de las vigas como muelles, la cual solo depende de la sección de 
la viga, procedemos a hacer de nuevo el análisis. 
 
Con este análisis podemos decir que estamos en un rango se semi-rigidez 
cercano al real, podemos reducir secciones si los esfuerzos lo permiten, 
inmediatamente podemos empezar analizar cada unión de cada piso que depende 
de cada momento que actúa a cada lado de la unión. 
 
Después de haber obtenido los coeficientes de rigidez y la resistencia de cada 
componente continuamos con realizar un análisis de la estructura, calculamos de 
nuevo los coeficientes de rigidez reales con los esfuerzos redistribuidos y la 
resistencia de cada componente, y hacemos de nuevo el análisis para la 
comprobación de cada elemento. 
  
Si las secciones cumplen por resistencia, el análisis es el óptimo. Si no 
cumple habría que aumentar las secciones y comenzar el proceso. 
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4. PROCEDIMIENTO PLANTEADO PARA EL DISEÑO Y EL ANÁLIS DE LAS UNIONES 
SEMI-RÍGIDAS VIGA-PILAR ATORNILLADAS CON PLACA DE TESTA 
 
4.1. Introducción 
 
En este capítulo de la tesis mostraremos el procedimiento para simular y calcular 
la rigidez real de la unión con conexiones atornillada con placa extrema de testa 
a través de muelles rotacionales en los extremos de la viga, tanto viga-pilar con 
conexiones en ambos lados, como con vigas con conexiones a un solo lado del 
pilar, o si es pilar continuo o pilar no continuo. 
 
 Se calcularán los componentes básicos a considerar paso a paso de las 
uniones resuelta con tornillos y placa extrema, se indicarán las fórmulas de 
aplicación básica que permite obtener la resistencia y rigidez de cada uno de 
estas componentes. Las características geométricas de las barras unidas y los 
elementos de unión a que se hace referencia en la imagen que se indican en la 
figura 39 recogida en (Guardiola, 2006). 
 
Podemos resumir igualmente el procedimiento empleado en los caso de 
estudios realizados en un lista de 13. 
 
1. Elegir el tipo de unión (Propuesta de detalles de unión).  
2. Analizar la estructura como pórticos rígidos. 
3. Dimensionar elementos columnas y vigas. 
4. Obtener la rigidez de pre-diseño Sj,pre-diseño a partir de las vigas  
5. Cambio rigidez de los extremos de las vigas por la rigidez Sj,pre-diseño 
6. Analizamos la estructura 
7. Obtener esfuerzos redistribuidos  
8. Optimizar secciones. 
9. Obtenemos rigideces reales con los momentos redistribuidos 
10. Cambiamos rigidez de los extremos de la viga por la rigidez real 
11. Analizar el pórtico semi-rígidos 
12. Verificación de deflexiones y resistencia E.L.S. y E.L.U. 
13. Diseño final de la unión 
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4.2. Propuesta de procedimiento de diseño con uniones semi-rígidas soldadas 
 
 
Figura 41. Detalle de unión semi-rígida soldada a tope sin rigidizadores 
 
4.2.1. Paso 1 – Determinar la propiedades de las secciones 
 
Propuesta de características del acero de la unión 
 
Perfiles “I” de acero laminado en caliente (IPE, IPN, HEB, HEA, HEM) 
 
Límite elástico del acero fy / Fu, ver tabla 16    
 
Tipo 
Espesor nominal t (mm) 
t ≤ 40  40 ≤ t ≤ 80 
fy fu fy fu 
S 235 235 360 < fu < 510 215 360 < fu < 510 
S 275 275 430 < fu < 580 255 410 < fu < 560 
S 355 355 490 < fu < 680 335 470 < fu < 630 
 
Tabla 16, límite elástico mínimo y resistencia a tracción (N/mm2), EAE-12 
 
Masa unitaria γ        7,850.00 Kg/m3 
Coeficiente de Poisson νa                0.3  
Módulo de Cizalladura Ga      80,769.23 Mpa 
Módulo de elasticidad del acero Es   210,000.00 Mpa 
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 Obtener propiedades mecánicas de la unión (ver figura 42), columnas y vigas 
de la cantidad de pisos del pórtico, según los resultados de las propuestas para 
un pre-diseño de la estructura. 
 
  
Figura 42. Tablas de propiedades mecánicas de secciones 
 
4.2.2. Paso 2 - Analizar la estructura con su rigidez de pre-diseño Sj,pred 
 
Teniendo en cuenta las secciones del pórtico rígido, nos basamos en esas 
secciones para cambiar la rigidez rotacional en los extremos de la viga simulando 
unos muelles. Según Cabrero y Bayo podemos utilizar una rigidez de pre-diseño 
simulada a cada lado del nudo como muelles rotacionales, esta tiene que ver 
solo con la rigidez de la viga dependiendo de su longitud, analizamos la 
estructura con esa rigidez, se redistribuyen los esfuerzos, optimizamos las 
secciones, luego analizamos otra vez y utilizamos los momentos obtenido para 
encontrar la rigidez real de la unión y las secciones nuevas, optimizando de 
nuevo la sección si los esfuerzos lo permiten, si no, tenemos los esfuerzos reales 
redistribuidos y la rigidez real de la unión.  
 
 El hecho de comenzar con la rigidez de pre-diseño nos facilita el número de 
iteraciones ya que estamos suponiendo de inmediato una semi-rigidez de la 
unión, con lo que podemos optar por optimizarla siempre en el rango de semi-
rigidez. 
 
Rigidez óptima del piso “n” columnas de borde:          
     
 
  
 
Rigidez óptima del piso “n” columnas internas:          
     
 
 
  
A =  -- cm
2
γs =  -- Kg/mts
Iy =  -- cm
4
Iz =  -- cm
4
Wy =  -- cm
3
Wz =  -- cm
3
Wply =  -- cm
3
Wplz =  -- cm
3
iy =  -- cm iz =  -- cm
It =  -- cm
4
Iw =  -- cm
6
hb =  -- mm rb =  -- mm
bb =  -- mm db =  -- mm
twb =  -- mm hi =  -- mm
tfb =  -- mm  -- 
Viga piso "n"
Propiedades de la sección IPE XXX
Geometría de la sección
A =  -- cm
2
γs =  -- Kg/mts
Iy =  -- cm
4
Iz =  -- cm
4
Wy =  -- cm
3
Wz =  -- cm
3
Wply =  -- cm
3
Wplz =  -- cm
3
iy =  -- cm iz =  -- cm
It =  -- cm
4
Iw =  -- cm
6
hc =  -- mm rc =  -- mm
bc =  -- mm dc =  -- mm
twc =  -- mm hi =  -- mm
tfc =  -- mm  -- 
Columna piso "n"
Propiedades de la sección HEB XXX
Geometría de la sección
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4.2.3. Paso 3 - Obtener la rigidez real y la resistencia de cada componente 
de cada unión de cada piso 
 
Para la unión Atornillada con placa de testa se necesitan tener en cuenta 8 
coeficientes de rigidez, correspondiente a la verificación de cada componente de 
rigidez, la rigidez K1 es la rigidez del alma del soporte a cortante, K2 es la rigidez 
del alma del soporte a cortante, K3 es la rigidez del alma del soporte a tracción, 
K4 es la rigidez del ala del soporte a tracción (En este caso el coeficiente de 
rigidez en infinito porque está rigidizado por el ala de la viga) sin embargo hay 
que tener en cuenta para esta componente su resistencia, K5 es la rigidez de la 
placa a flexión, K7 Ala y alma de la viga a compresión (En este caso el 
coeficiente de rigidez es infinito porque esta rigidizado por el ala del pilar) y 
también nos interesa chequear su resistencia, K8 alma de la viga a tracción, 
(también el coeficiente de rigidez en infinito por el ala del pilar que lo rigidiza, 
sin embargo su resistencia no influye mucho en el momento resistente de la 
unión ya que es la más fuerte de todas las componentes, para el momento 
resistente buscamos la más débil y K10 Rigidez de los tornillos a tracción. 
 
4.2.4. Paso 3.1 – Rigidez y resistencia de la componente K1 (Alma del 
soporte a cortante) 
 
 La rigidez y resistencia del alma del soporte a cortante se obtienen a partir 
del área resistente a cortante del pilar  Avc. Su valor se calcula, para cada tipo 
de sección, con las fórmulas siguientes, donde involucramos el coeficiente de 
transformación β, para tener en cuenta el pandeo por cortante en el panel del 
pilar. 
 
                                      
        
   
  
    
                                
          
√     
 
Siendo, 
    Avc  Área resistente a cortante del pilar  
    β  Parámetro de transformación 
Z Distancia al centro de compresiones para esta unión  
Z= hb - tfb 
 
   |  
      
      
|                                                |  
      
      
|        
 
β1 parámetro de transformación de la unión derecha. 
β2 parámetro de transformación de la unión izquierda 
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4.2.5. Paso 3.2 - Rigidez y resistencia de la componente K2 (Alma del 
soporte a compresión). 
 
La rigidez y resistencia del alma del soporte a compresión se obtienen a partir 
del  área eficaz a compresión del alma del soporte. Es el producto del  ancho 
eficaz a compresión del alma del soporte, beff,c,wc por el espesor de su alma, twc. 
 
                                      
                
   
  
    
                                 
                     
   
   
                       
   
 
 
Siendo, 
  ω Factor de reducción que tiene en cuenta la interacción con el 
cortante en el alma. 
 
 
Tabla 17. Coeficiente de reducción ω para la iteraccion con el cortante. 
 
ρ Factor de reduccion que tiene en cuenta el pandeo del alma del 
soporte 
para: 
  Si            ̅̅ ̅̅                       
   
S                        ̅̅ ̅̅                     
  ̅̅ ̅̅       
  ̅̅ ̅̅
  
 
  ̅̅ ̅  Es la esbeltez del panel del alma del soporte, de valor: 
 
   
  ̅̅ ̅         √
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Kwc  Factor de reducción que tiene en cuenta  la influencia de las tenciones 
normales debidas al axil y el flector en la resistencia del panel del alma 
del soporte a compresión, depende del valor de σcom,Sd (tensión normal 
en el alma), en el punto de encuentro con el radio o filete de soldadura 
de manera que: 
 
           
   
 
 
   
  
    
 
                                 
   
                                   
       
    
 
 
beff,c,wc  Anchura eficaz a compresión del alma del soporte 
   
                  √       (      ) 
 
4.2.6. Paso 3.3 - Rigidez y resistencia de la componente K3 (Alma del 
soporte a tracción) para una fila de tornillos 
 
La rigidez y resistencia del alma del soporte a tracción para cada una de las 
filas de tornillos a tracción dada, tomada como fila individual o como parte de 
grupo. Se obtienen a partir la longitud eficaz a tracción del alma del soporte ya 
sea como fila de tornillos con patrones circulares o no circulares como modo de 
fallo, la menor longitud. Es el producto de la longitud eficaz a tracción del alma 
del soporte, beff,t,wc, por el espesor de su alma, twc. 
 
                                        
                
   
  
    
                                 
                 
   
  
 
Dónde: 
 
a1  Siendo el ancho del cordón de soldadura abatido del ala de la viga  
beff,c,wc  = minima leff,cp,1 ó  leff,nc,1. Ver tabla 18. 
ω  Factor de reducción que tiene en cuenta la interacción con el cortante 
en el alma.  
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Tabla 18. Longitudes eficaces para un ala de pilar sin rigidizar 
 
4.2.7. Paso 3.4 - Rigidez y resistencia de la componente K7 (Ala y alma de 
la viga a compresión) 
 
La rigidez de diseño del ala y alma de la viga a compresión se considera 
infinita, la resistencia se obtiene a partir del momento resistente de la viga Mc,b,Rd 
dividido entre el brazo de palanca, considerado en este caso como la distancia 
entre los centros de gravedad de las alas de la viga, hb – tfb. 
 
                                         
    
 
                                  
      
      
  
 
Siendo, 
 
          
        
   
                                             
 
Si Vsd > 50% Vpl,Rd se obtiene el valor de Mc,b,Rd teniendo en cuenta el cortante 
solicitación. En este caso, si éste fuera el componente más débil fallarían 
simultáneamente la unión y la viga siendo el valor de Mj,Rd = Mc,b,Rd. Pero para que 
no fallen al mismo tiempo consideramos hacer que MjRd = Mc,b,Rd / 1.20. 
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4.2.8. Paso 3.5 - Rigidez y resistencia de la componente K4 (Ala del soporte 
a flexión) 
 
La rigidez para cada fila de tornillos del alma de la columna a flexión es: 
 
     
                 
 
  
 
Donde,  
 
leff,t,fc,r  es la longitud efectiva obtenida para el cálculo de la resistencia, siendo 
igual a la menor longitud calculada para la fila r, como individual o formando 
parte de un grupo. 
 
 La resistencia del ala de la columna a flexión correspondiente a una fila 
de tornillos r se calcula como la menor resistencia de la T-equivalente 
correspondiente a dicha fila.  
 El modo 1 corresponde a la plastificación del ala de la columna, el modo 
2 corresponde a la plastificación del ala de la columna y fallo de los tornillos 
simultáneamente, y el modo 3 corresponde al fallo de los tornillos.  
 La resistencia de la T-equivalente para cada uno de estos modos de rotura, se 
calcula a partir de la disposición geométrica de los taladros, las características 
de los tornillos, y las dimensiones del ala de la columna (Figura 6.8 del EC3-1-
8:2005). Una vez calculada  la resistencia para cada modo de rotura, la 
resistencia a flexión para cada fila r es 
 
            (                                )  
 
 Cada fila de tornillos ha de considerarse individualmente y formando un 
grupo con las filas superiores a ésta.  
 
           
           
 
 
 
          
     ∑               
    
   
 
 
           
             ∑    
   
 
 
           
     ∑               
    
   
 
 
           ∑     
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 Las longitudes efectivas (leff) de la T-equivalente del ala de la columna 
correspondiente a la fila de tornillos r (como fila individual o formando parte de 
un grupo) se calculan según la Tabla 18 del paso 3.3, diferenciando si la fila es 
extrema o interna. Interna, entre las alas de la viga, externa fuera de las alas de 
la viga. 
 
4.2.9. Paso 3.6 - Rigidez y resistencia de la componente K5 (Chapa de testa 
o placa extrema extendida). 
 
La rigidez para cada fila de tornillos de la chapa de testa a flexión es: 
 
     
                
 
  
  
 
 La resistencia de la chapa de testa a flexión correspondiente a una fila de 
tornillos  r, se calcula como la menor resistencia de la T-equivalente 
correspondiente a dicha fila, donde el ala de la T es la chapa y el ala de la viga 
es el alma de la T.  Las filas de los tornillos divididas por un rigidizador o 
similar se modelan como T-equivalentes diferentes. Los tornillos situados a cada 
lado del rigidizador pertenecen a distintos grupos de tornillos.  
 
 En el caso de la chapa de testa extendida se ha de modelar por medio de 
dos T-equivalente: una para la extensión de la chapa  y otra para  el grupo de 
tornillos interiores ver figura 43.  
 
 La resistencia de la T-equivalente para cada modo de rotura, se calcula a 
partir de la disposición geométrica de los taladros, las características de los 
tornillos, y las dimensiones de la chapa. Una vez calculada la resistencia para 
cada modo, la resistencia a flexión de cada fila r es: 
 
                                                 
 
 Cada fila de tornillos ha de considerarse individualmente y formando un grupo 
con las filas superiores a ésta.  
 
           
           
  
 
 
89 
Luis Alberto Montoya Coronado 
E.T.S.E.C.C.P.B Master en ingeniería Estructural y de la construcción. 
 
          
     ∑               
    
   
 
 
           
              ∑    
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           ∑     
 
         
          
   
 
 
 
 
Figura 43 T-equivalente adoptados para el modelado de la chapa de testa 
extendida a flexión: (a) fila 1; (b) fila 2 y 3. 
 
 
 La longitud efectiva (leff) de la T-equivalente para una fila de tornillos r (como 
fila individual o formando parte de un grupo) se calcula mediante la Tabla 19, en 
función de la situación de la fila. 
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Tabla 19. Longitudes eficaces para una chapa frontal 
 
4.2.10. Paso 3.7 – Rigidez y resistencia del alma de la viga a tracción 
 
La rigidez de diseño del alma de la viga  a tracción se considera infinita. 
La resistencia de diseño del alma de la viga a tracción es: 
 
        
                 
   
 
Donde, 
  
beff,t,wb es el ancho efectivo del alma de la  viga a tracción, correspondiendo con 
la longitud efectiva de la T-equivalente de la chapa de testa a flexión para la fila 
r (como fila individual o formando parte de un grupo).  
 
4.2.11. Paso 3.8 – rigidez y resistencia de los tornillos a tracción 
 
La resistencia de un tornillo a tracción es   
 
        
          
   
 
Donde,   
   fub es la resistencia última del tornillo, 
As es el área resistente del tornillo, y  es un coeficiente parcial de   
seguridad para los tornillos igual a 1,25.  
 
 La rigidez del componente de un tornillo a tracción es: 
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 La rigidez de un tornillo a tracción es la misma para un tornillo pretensado que 
para un tornillo no pretensado. 
 
4.2.12. Paso 3.9 – Rigidez y resistencia de tornillos a cortante 
 
Rigidez de tornillo a cortante será de: 
 
     
       
     
      
 
Donde, 
   Dm16  es el diámetro de un tornillo M16; 
   Nb  es el número de filas de tornillos a cortante. 
 
4.2.13. Paso 3.10 – Rigidez y resistencia de otras filas de tornillos 
 
 Los pasos anteriores del 3.1 al 3.9, obtuvimos las rigideces y resistencia de los 
componente que actúan en una unión atornillada con placa de testa a flexión 
extendida, k1 alma de soporte a cortante, k2 alma del soporte a compresión, k3 
alma del soporte a tracción, k4 ala del soporte a flexión, k5 placa extrema a 
flexión, k7 ala y alma de la viga a compresión, k8 alma de la viga a tracción, k10 
tornillos a tracción y k11 tornillos a cortante.  
 
 Sin embargo, para los coeficiente de rigidez K3, K4, y k5, se refieren en la 
norma como coeficiente Keq, porque cada componente 3, 4 y 5 tiene que ver con 
cada fila de tornillos que existen, y hay que tener en cuenta cada coeficiente de 
rigidez antes mencionada para cada fila de tornillo teniendo en cuenta si son 
internos o externos a las alas de la viga, si está o no rigidizado por el alma del 
pilar cuando se consideran como t-equivalente, el modo de rotura, observar el 
más débil y la resistencias que tomamos la menor de todas que intervendrá en 
el momento resistente, y percibir como fallará la unión y de que modo.  
 
 También otro paso muy importante es que hay que chequear las filas de 
tornillos como parte de un grupo, es decir si hay 3 filas de tornillos, había que 
revisar la fila 1 y 2, y la fila 2 y 3 ,de último las todas juntas 1 ,2 y 3 juntas 
como un grupo de filas de tornillos, teniendo muy en cuenta el efecto que 
produce tener el ala de la viga en medio de dos tornillos utilizando las tablas de 
longitudes eficaces de la placa a flexión y del ala del soporte a flexión. Al final 
tendremos una tabla de resume como la mostrada en el paso 3.13 tabla 20, 
inciso 5.1.3.13. 
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4.2.14. Paso 3.11 Obtención del momento resistente de la unión 
 
 EL momento resistente de la unión se obtiene a través de las componentes, 
tomamos la componente más débil multiplicada por el brazo de palanca de la 
unión Z, que se supone Z como la distancia entre los centros de gravedad de las 
alas de la viga. 
 
      ∑         
 
 
 
 
 
Donde,  
 
Ft,Rd,r  es la resistencia efectiva a tracción de la fila de tornillos 
r. Las filas de tornillos son enumeradas empezando 
desde la fila más alejada del centro de compresiones. 
En una unión atornillada con chapa de testa, el 
centro de compresiones se encuentra en la mitad del 
espesor del ala comprimida de la viga.  
hr    es la distancia de la fila de tornillos r al centro de 
compresiones, ver figura 44. 
 
Figura 44. Distancias de brazos de palancas hr. 
 
4.2.15. Paso 3.12 Obtención de la rigidez real de la unión 
 
La rigidez de la unión viga-Pilar atornillada con placa de testa extendida en 
flexión para momento de solicitación menor o mayor a dos tercios del momento 
resistente está dado por: 
 
                        
 
 
                                                                      
    
 
  
 
 
  
 
 
   
          
 
                       
 
 
                                                            
    
  (
 
  
 
 
  
 
 
   
)
                 
 
 
Siendo  
  (
         
    
)
   
 
Y,  
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∑           
   
 
 
Donde, Keff,r es para cada fila de tornillos. 
 
       
 
 
    
 
 
    
 
 
    
 
 
     
 
 
 
     
∑          
 
 
∑           
 
 
 
4.2.16. Paso 3.13 Resumen de resistencias y rigideces 
 
 Procedemos a calcular la rigidez y la resistencia de cada componente, para 
luego poder simular los muelles rotacionales de cada unión de la estructura 
simulada.  
 
 Los resultados los presentamos en las tablas 20, 21 y 22. con los 
componentes de cada resistencia obtenemos el momento de resistencia de cada 
la unión, donde verificamos la condición anterior para tomar en cuenta el 
cortante de solicitación y comprobar que la viga fallará antes o igual que la 
unión pero nunca el soporte fallará primero.  
 
 
Resumen de las componentes  
de una unión atornillada con placa de testa extendida a flexión  
k Componente Modo de fallo Resistencia  Rigidez 
1 Alma del soporte a cortante N/A Vwp,Rd k1 
2 Alma del soporte a compresión N/A Fc,wc,Rd k2 
7 Ala y alma de la viga a compresión N/A Fc,fb,Rd k7 
8 Alma de la viga a tracción N/A Ft,wb,Rd k8 
10 Tornillos a tracción N/A Ft,Rd k10 
11 Tornillos a cortante N/A Fv,Rd k11 
  Fila r        
3 Alma del soporte a flexión N/A Ft,wc,r,Rd k3,r 
4 ala del soporte a flexión ¿Modo 1, 2 o 3? Ft,fc,r,Rd k4,r 
5 Placa a flexión ¿Modo 1, 2 o 3? Ft,fp,r,Rd k5,r 
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Resumen de las componentes  
de una unión atornillada con placa de testa extendida a flexión  
k Componente Modo de fallo Resistencia  Rigidez 
  Fila r + 1       
3 Alma del soporte a flexión N/A Ft,wc,r,Rd k3,r+1 
4 ala del soporte a flexión ¿Modo 1, 2 o 3? Ft,fc,r,Rd k4,r+1 
5 Placa a flexión ¿Modo 1, 2 o 3? Ft,fp,r,Rd k5,r+1 
  Fila r + n…       
3 Alma del soporte a flexión N/A Ft,wc,r,Rd k3,r+n 
4 ala del soporte a flexión ¿Modo 1, 2 o 3? Ft,fc,r,Rd k4,r+n 
5 Placa a flexión ¿Modo 1, 2 o 3? Ft,fp,r,Rd k5,r+n 
 
Tabla 20. Rigideces de la unión atornillada con placa de testa extendida a flexión 
 
 
Rigidez Obtenida en KN-m/rad 
Piso Unión Borde Izquierda Unión Centro Izquierda Unión Centro Derecha Unión Borde Derecha 
n° - - - - 
…
 - - - - 
1° - - - - 
 
Tabla 21 Rigideces reales de cada unión de cada piso 
 
N° de Componente  Resistencia  
Resistencia  de la componente (Newton) 
Piso 1° Piso 2° 
K1 Fc,wc,Rd  -  - 
K2 Ft,wc,Rd  -  - 
Keq varias  -  - 
 
Tabla 22. Resistencia de cada componente de cada unión de cada piso 
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4.2.17. Paso 4 - Simulación de la estructura semi-rígida 
 
Tomamos como principio una estructura rígida, o nudo rígidos, obtenemos 
resultados de esfuerzos, obtenemos secciones y las optimizamos.  
 
Una vez hecho el análisis en un programa de estructuras que permita 
modificar la rigidez de los extremos de cada viga y los pueda simular como unos 
muelles rotacionales obtenemos la rigidez de pre-diseño la cual introducimos a 
los extremos de las vigas como muelles, la cual solo depende de la sección de 
la viga, procedemos a hacer de nuevo el análisis. 
 
Con este análisis podemos decir que estamos en un rango se semi-rigidez 
cercano al real, podemos reducir secciones si los esfuerzos lo permiten, 
inmediatamente podemos empezar analizar cada unión de cada piso que depende 
de cada momento que actúa a cada lado de la unión. 
 
Después de haber obtenido los coeficientes de rigidez y la resistencia de cada 
componente continuamos con realizar un análisis de la estructura, calculamos de 
nuevo los coeficientes de rigidez reales con los esfuerzos redistribuidos y la 
resistencia de cada componente, y hacemos de nuevo el análisis para la 
comprobación de cada elemento. 
  
Si las secciones cumplen por resistencia, el análisis es el óptimo. Si no cumple 
habría que aumentar las secciones y comenzar el proceso. 
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5. CASOS DE ESTUDIOS 
 
5.1. Planteamiento General 
 
En el presente trabajo de tesis, se propone el diseño de varios pórticos de 
acero de diferentes alturas y diferentes longitudes de vanos, parte del sistema 
estructural de un edificio de oficinas ubicado en una zona de alta sismicidad. Las 
estructuras propuestas son regulares en plantas y elevación, simétricas en ambas 
direcciones entendiéndose por estas las direcciones X y Y, por lo tanto la 
estructura no presenta problemas de torsión en planta, el sistema de entrepiso 
está conformados por forados macizas reticulares sin interacción con las vigas 
metálicas, pero realizan la función de diafragma rígido en su plano. 
 
El proyecto a desarrollar consiste en diseñar pórticos completos como parte de 
del sistema estructural de un edificio metálico de cuatro metros entre pórticos, 
variando las alturas desde dos pisos a seis pisos y a doce pisos, variando las 
luces de los vanos desde tres metros de luz, cinco metros, siete metros y diez 
metros de luz., diseñando y variando también las tipología de unión, como rígida, 
semi-rígida, y articulada en el caso del pórtico de dos pisos. 
 
Las uniones se diseñaran según el procedimiento empleado en los puntos 
anteriores a esta tesis, de esta manera se estudiará diseñar y optimizar los 
elementos, debido a la redistribución de esfuerzos, y observar el diferente 
comportamiento de las estructuras utilizando uniones semi-rígida. Por último se 
mostraran los resultados obtenidos  y se harán las comparaciones, para más 
adelante plantear las conclusiones a la que se llegó con el estudio. 
 
Las cargas utilizadas el análisis y dimensionamiento de la estructuras, se 
empleó, para las cargas gravitacionales el Código Técnico de la Edificación (CTE) 
y para la acción sísmica el Espectro del reglamento Nacional de la Construcción 
de la república de Nicaragua (RNC-07). A continuación, en la tabla 23 y 24 se 
muestran los valores correspondientes a las cargas gravitacionales para los 
entrepisos y el techo 
 
Para la definición de la acción sísmica se utilizó el espectro propuesto en 
RNC-07 para sismos de gran magnitud, para una aceleración pico del suelo de 
0.4g, en un suelo de depósitos profundos de arenas de densidad media y gravas 
(Tipo III). Para obtener el espectro de diseño, el factor de comportamiento (q) fue 
determinado como como plantea en el RNC-07 en función del sistema estructural. 
El espectro elástico definido con las características anteriores, y para un 
amortiguamiento de un 5% se muestra en la figura 45. 
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Gracias a la regularidad del edificio propuesto, basaremos el estudio en un 
pórtico que llevaremos a cabo el análisis en 2D que nos permitirá analizar con 
un menor costo computacional la estructura y podremos obtener resultados tan 
precisos como los de un análisis 3D ya que no hay efectos torsionales debido a 
la regularidad y simetría de la estructura como se planteó anteriormente.  
 
Tabla 23. Cargas Gravitacionales de Entrepiso 
Forjado de Entrepiso 
Forjado uni o bidireccional (grueso total<0.30m) 4.00 KN/m2 
Baldosa hidráulica incluyendo material de agarre 1.10 KN/m2 
Tabiquería 1.00 KN/m2 
Enfoscado de cemento 0.20 KN/m2 
Sobrecarga de uso oficinas 4.00 KN/m2 
  
Total carga permanente 6.30 KN/m2 
Total sobrecarga variable 4.00 KN/m2 
 
 
Tabla 24. Cargas Gravitacionales de Techo 
Forjado de Techo 
Peso propio de forjado estructural 3.00 KN/m2 
Cubierta plana, recrecido, con  imp. 1.50 KN/m2 
  
Enfoscado de cemento 0.20 KN/m2 
Sobrecarga de uso mantenimiento 1.00 KN/m2 
  
Total carga permanente 4.70 KN/m2 
Total sobrecarga variable 1.00 KN/m2 
 
 
Como se planteó en el capítulo 2, existe un método de análisis de uniones 
semi-rígidas sin embargo no de dimensionamiento. No obstante hemos trabajado 
con documentos de autores que han investigado acerca del tema y basados en 
ellos propusimos un procedimiento de dimensionamiento y análisis de estos tipo 
de uniones en el capítulo 3 y 4, para conexiones soldadas a tope y conexiones 
atornilladas con placa extrema, ambas sin rigidizadores. A continuación se 
presentarán los resultados y se realizará una comparación entre los pórticos de 
acero analizados, ver figura 46 
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Figura 45. Espectro elástico de cálculo 
 
 
Figura 46. Pórticos estudiados de dos, seis y doce pisos, con diferentes vanos de 
tres, cinco, siete y diez metros de luz 
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5.2. Comparación de Pesos según alturas y vanos relacionados en 
porcentaje 
 
5.2.1. Comparación de secciones desplazamientos horizontales 
 
Analizando los pórticos en la figura 46, se muestran los perfiles obtenido 
mediante un análisis elástico de los pórticos con uniones articuladas (para el 
caso de dos plantas), rígidas y semi-rígidas (para todos los casos). Se puede 
observar de las tablas B.1 a las tablas B.7 (anexos), que el comportamiento de 
los tres casos tiene mucha influencia en los resultados, tanto, que las uniones 
semi-rígidas proporcionan una disminución de sección de vigas en la mayoría de 
los casos de por lo menos una sección menos pesada, tenemos siempre un 
ahorro en el material y mano de obra, ya que no utilizamos rigidizadores en el 
alma del pilar cuando utilizamos uniones semi-rígidas. Por otro lado, si utilizamos 
uniones parcialmente flexibles los desplazamientos de la estructura aumentan, no 
obstante demostramos que las uniones parcialmente rígidas obtenemos un 
comportamiento intermedio (ver figura 47) entre las uniones articuladas y las 
rígidas para estructuras de baja altura, sin embargo para estructuras de mediana 
altura influye mucho el tipo y la cantidad de arriostramiento necesarios (ver 
figura 46) para controlar los desplazamiento y cumplir con los requisitos de 
desplazamientos laterales, ver figura 48 y 49. 
 
 
Figura 47. Comparación de desplazamientos laterales de estructuras de dos 
plantas para diferentes tipos de uniones y diferentes longitudes de vanos 
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Figura 48. Comparación de desplazamientos laterales de estructuras de seis 
plantas para diferentes tipos de uniones y diferentes longitudes de vanos 
 
 
 
 
Figura 49. Comparación de desplazamientos laterales de estructuras de seis 
plantas para diferentes tipos de uniones y diferentes longitudes de vanos 
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A Pesar del tiempo que demora hacer un análisis con uniones flexibles y 
encontrando su rigidez real para un comportamiento óptimo, tenemos unos 
beneficios muy considerables en la práctica diaria del diseño de estructuras. Para 
relacionar el ahorro de todas las estructuras nos basamos en el peso del acero, 
y así mostrar cuanto podría llegar a ser el beneficio obtenido.  
 
5.2.2. Comparación de pesos para el pórtico 
 
Una forma de comparar el ahorro obtenido a parte de la reducción de sección 
es mediante el peso total de la estructura, en la tabla C.1, C.2 y C.3 (anexos) 
exponemos un resumen con las secciones optimizadas según el tipo de unión 
utilizado y los relacionamos según su peso ver figura 50, 51 y 52. 
Podemos observar claramente que las estructuras calculadas por medio de 
uniones flexibles independientemente de la cantidad de pisos y longitudes de 
vanos manifiestan un ahorro en reducción de pesos de la estructura, en sí, un 
ahorro en material además de la mano de obra, ya que la unión son típicas para 
todos los pisos, según su morfología atornillada con placa testa y soldada a 
tope. En las gráficas apunta una tendencia de aumentar más el ahorro en peso a 
medida que las vigas son más largas, a pesar de que siempre es una sección 
menos de la lista de prontuario, esto se debe que entre más larga es la viga, el 
cambio es más perceptible ya la variación es de cinco centímetros de canto de 
vigas, lo cual lógicamente influye mucho en el peso de todas la estructura. 
 
 
Figura 50. Comparación de pesos de estructuras en porcentajes para edificios de 
dos plantas, Rígido, Articulado y Semi-rígido 
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Figura 51. Comparación de pesos de estructuras en porcentajes para edificios de 
Seis plantas, Rígido y Semi-rígido 
 
 
Figura 52. Comparación de pesos de estructuras en porcentajes para edificios de 
Doce plantas, Rígido y Semi-rígido 
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5.3. Comparación de esfuerzos redistribuidos 
 
5.3.1. Porcentaje de momentos redistribuidos en las vigas 
 
Tabla 25. Comparación de Porcentajes de momentos redistribuidos para 
pórticos de dos plantas con diferentes longitudes de vanos. 
 
Porcentajes de Momentos Redistribuidos para los Pórtico dos Plantas 
 Tres metros de long. de vanos  Cinco metros de long. de vanos 
N° Piso 
Porcentaje distribuidos por vigas 
N° Piso 
Porcentaje distribuidos por vigas 
Viga 1 Viga 2 Viga 3 Viga 1 Viga 2 Viga 3 
Piso 2 10.44% 10.20% 10.44% Piso 2 6.33% 7.95% 6.33% 
Piso 1 16.07% 14.84% 16.07% Piso 1 7.24% 6.03% 7.24% 
 Seis metros de long. de vanos  Doce metros de long. de vanos 
N° Piso 
Porcentaje distribuidos por vigas 
N° Piso 
Porcentaje distribuidos por vigas 
Viga 1 Viga 2 Viga 3 Viga 1 Viga 2 Viga 3 
Piso 2 13.78% 10.67% 13.78% Piso 2 7.54% 6.57% 7.54% 
Piso 1 14.06% 11.18% 14.06% Piso 1 19.77% 16.93% 19.77% 
 
Tabla 26. Comparación de Porcentajes de momentos redistribuidos para 
pórticos de Seis plantas con diferentes longitudes de vanos. 
 
Porcentajes de Momentos Redistribuidos para los Pórtico Seis Plantas 
 Tres metros de long. de vanos  Cinco metros de long. de vanos 
N° Piso 
Porcentaje distribuidos por vigas 
N° Piso 
Porcentaje distribuidos por vigas 
Viga 1 Viga 2 Viga 3 Viga 1 Viga 2 Viga 3 
Piso 1 6.09% 7.16% 6.09% Piso 1 7.36% 8.70% 7.36% 
Piso 2 13.92% 9.26% 13.92% Piso 2 14.98% 15.16% 14.98% 
Piso 3 22.49% 9.44% 22.49% Piso 3 10.36% 10.72% 10.36% 
Piso 4 22.41% 5.61% 22.41% Piso 4 7.73% 3.67% 7.73% 
Piso 5 17.81% 6.88% 17.81% Piso 5 4.20% 2.72% 4.20% 
Piso 6 14.68% 11.93% 14.68% Piso 6 3.46% 3.42% 3.46% 
 Siete metros de long. de vanos  Diez metros de long. de vanos 
N° Piso 
Porcentaje distribuidos por vigas 
N° Piso 
Porcentaje distribuidos por vigas 
Viga 1 Viga 2 Viga 3 Viga 1 Viga 2 Viga 3 
Piso 1 10.22% 7.49% 10.22% Piso 1 13.83% 13.59% 13.83% 
Piso 2 20.93% 15.07% 20.93% Piso 2 17.97% 21.32% 17.97% 
Piso 3 20.38% 12.22% 20.38% Piso 3 12.71% 14.74% 12.71% 
Piso 4 18.04% 11.84% 18.04% Piso 4 22.87% 3.73% 22.87% 
Piso 5 16.09% 12.95% 16.09% Piso 5 23.23% 6.12% 23.23% 
Piso 6 13.93% 13.22% 13.93% Piso 6 11.61% 15.06% 11.61% 
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Tabla 27. Comparación de Porcentajes de momentos redistribuidos para 
pórticos de Doce plantas con diferentes longitudes de vanos. 
 
Porcentajes de Momentos Redistribuidos para los Pórtico Seis Plantas 
 Tres metros de long. de vanos  Cinco metros de long. de vanos 
N° Piso 
Porcentaje distribuidos por vigas 
N° Piso 
Porcentaje distribuidos por vigas 
Viga 1 Viga 2 Viga 3 Viga 1 Viga 2 Viga 3 
Piso 12 4.37% 6.30% 4.37% Piso 12 7.64% 9.05% 7.64% 
Piso 11 15.38% 16.89% 15.38% Piso 11 11.73% 15.43% 11.73% 
Piso 10 17.06% 17.43% 17.06% Piso 10 12.24% 19.39% 12.24% 
Piso 9 12.15% 10.26% 12.15% Piso 9 18.55% 18.24% 18.55% 
Piso 8 12.81% 14.26% 12.81% Piso 8 26.07% 12.92% 26.07% 
Piso 7 19.89% 9.83% 19.89% Piso 7 25.94% 9.32% 25.94% 
Piso 6 29.81% 9.55% 29.81% Piso 6 25.89% 8.50% 25.89% 
Piso 5 32.41% 18.72% 32.41% Piso 5 24.36% 13.12% 24.36% 
Piso 4 21.83% 2.11% 21.83% Piso 4 21.11% 13.52% 21.11% 
Piso 3 11.49% 2.51% 11.49% Piso 3 17.29% 14.30% 17.29% 
Piso 2 9.70% 11.59% 9.70% Piso 2 22.88% 14.60% 22.88% 
Piso 1 4.07% 11.21% 4.07% Piso 1 14.39% 13.52% 14.39% 
 Siete metros de long. de vanos  Doce metros de long. de vanos 
N° Piso 
Porcentaje distribuidos por vigas 
N° Piso 
Porcentaje distribuidos por vigas 
Viga 1 Viga 2 Viga 3 Viga 1 Viga 2 Viga 3 
Piso 12 20.10% 18.54% 20.10% Piso 12 18.21% 18.21% 18.21% 
Piso 11 19.91% 18.81% 19.91% Piso 11 15.96% 15.96% 15.96% 
Piso 10 20.29% 16.17% 20.29% Piso 10 15.56% 15.56% 15.56% 
Piso 9 20.02% 12.75% 20.02% Piso 9 16.38% 16.38% 16.38% 
Piso 8 19.65% 13.59% 19.65% Piso 8 16.95% 16.95% 16.95% 
Piso 7 19.12% 14.30% 19.12% Piso 7 17.45% 17.45% 17.45% 
Piso 6 19.77% 15.15% 19.77% Piso 6 18.31% 18.31% 18.31% 
Piso 5 20.04% 15.89% 20.04% Piso 5 18.99% 18.99% 18.99% 
Piso 4 21.98% 18.08% 21.98% Piso 4 19.11% 19.11% 19.11% 
Piso 3 21.31% 18.32% 21.31% Piso 3 18.70% 18.70% 18.70% 
Piso 2 20.46% 18.41% 20.46% Piso 2 19.22% 19.22% 19.22% 
Piso 1 16.25% 15.39% 16.25% Piso 1 15.71% 15.71% 15.71% 
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5.3.2. Reparto de Cortantes en la base de la estructura 
 
Para análisis sísmico, utilizamos el espectro elástico de diseño del Reglamento 
Nacional de la Construcción de la República de Nicaragua (RNC-07), en una zona 
altamente sísmica, con un PGA (pick ground aceleracion) de 0.40g, para un tipo 
de suelo III, suelos blando. Por lo que un dato interesante es obtener la variación 
de las fuerzas sísmicas en las estructuras para diferentes tipos de unión flexibles 
que las podemos resumir en la comparación del cortante basal de cada 
estructura estudiada. 
Si bien es cierto la los momentos se redistribuyeron debido a la rigidez real 
de la conexión empleada, obtuvimos secciones más livianas que con uniones 
idealmente rígidas, sin embargo, como observamos en la tabla 28 los resultados 
de las comparaciones de cortante basal no se percibe gran variación debido a la 
ubicación de la estructura en el espectro, ver la tabla 29. Todas las estructuras 
de dos pisos se encuentran en la meseta del espectro (de 0.1 a 0.6 seg.) lo que 
hace que las fuerzas sísmicas varia apenas apreciablemente más que debido a 
las diferencia leves de las masa (de las secciones optimizadas). Para resto de 
estructuras el período es sube levemente para estructuras semi-rígida, ver tabla 
29, por lo que de la misma manera el cortante basal varía muy poco. 
 
Para todos los análisis nos basamos en la misma zona sísmica, el mismo 
espectro de diseño, a pesar de ello una variación de zona sísmica y/o de tipo 
de suelo podríamos estar fuera de la meseta con disparidad periodos más 
grandes y obtener valores más interesantes respecto al comportamiento de las 
estructuras basándonos al tipo de unión utilizado.   
 
Tabla 28. Comparación de Cortantes en la basal para pórticos de con 
diferentes alturas y longitudes de vanos para diferentes tipos de uniones 
Reparto de cortante en la base (KN) de la estructura según el tipo de unión  
N° de Pisos Tipo de Unión Tres metros cada vano Cinco metros cada vano 
Dos Pisos 
Rígida 114.82   198.89   
Semi-Rígida 114.56 99.77% 198.08 99.59% 
Articulada 114.83   198.06   
Seis Pisos 
Rígida 270.24   421.09   
Semi-Rígida 256.06 94.75% 421.09 100.00% 
Doce Pisos 
Rígida 311.23   465.79   
Semi-Rígida 323.72 104.01% 444.76 95.48% 
N° de Pisos Tipo de Unión Siete metros cada vano Diez metros cada vano 
Dos Pisos 
Rígida 287.96   415.01   
Semi-Rígida 284.59 98.83% 414.48 99.87% 
Articulada 286.53   414.51   
Seis Pisos 
Rígida 605.76   830.59   
Semi-Rígida 581.38 95.98% 719.95 86.68% 
Doce Pisos Rígida 713.50   1000.91   
Semi-Rígida 678.63 95.11% 938.36 93.75% 
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5.4. Variación de los periodos de la estructuras según el tipo de unión 
 
Las estructuras se estudian analizando los Modos de Vibración de estas 
mismas, cada modo involucra movimientos diferentes. el primer modo de 
Vibración que es el que origina el mayor desplazamiento, la menor frecuencia y 
el mayor período (Período Fundamental), es en el que participa la mayor cantidad 
de masa, entre un 50% - 70% o más de toda la masa estructural. Originando así 
una teoría que dice que a medida que la cantidad de análisis de Modos de 
Vibración se incremente, menor será la masa aportante en dichos modos. 
 
Para todos los casos estudiados podemos distinguir que las estructuras con 
uniones semi-rígidas tienen un periodo escasamente más largo que las rígidas por 
ende son un poco más flexibles, sin embargo si las compramos con las 
estructuras articuladas (caso de pórticos de dos plantas) son más cortos, ver 
tabla 29. A medida que la estructura es más alta se percibe que los periodos 
varían más y se alejan de la meseta del espectro de diseño donde interviene el 
sistema de arriostramiento utilizando que es el caso del pórtico de doce pisos y 
tres metros cada vano, donde el periodo de la estructuras semi rígida es más 
corto que la rígida debido que para cumplir criterios de desplazamiento tiene un 
piso más arriostrado que la estructura rígida. 
Para todos los casos estudiados se utilizó el mismo sitio y el mismo tipo de 
suelo, pese a los resultados positivos obtenidos, una variación de estos criterios 
sísmico podrían obtenerse otros resultados más influyentes. Sin embargo para 
sismos moderados podemos decir que las estructuras parcialmente rígidas se 
comportan con alto grado de redundancia que trae otros beneficios ante análisis 
vibratorios.   
 
Tabla 29. Comparación de periodos para pórticos de con diferentes alturas y 
longitudes de vanos para diferentes tipos de conexión  
 
Periodo de Estructuras (Seg.) según tipo de unión 
Longitud de vano No. De piso Rígido Semi-Rígido Articulado 
3 mts 
2 Pisos 0.2609 0.26438 0.2693 
6 Pisos 0.79451 0.83208 - 
12 Pisos 1.52148 1.46861  - 
5 mts 
2 Pisos 0.27476 0.27648 0.28359 
6 Pisos 0.83283 0.84544  - 
12 Pisos 1.71448 1.85952  - 
7 mts 
2 Pisos 0.31635 0.32046 0.33301 
6 Pisos 0.83107 0.86319  - 
12 Pisos 1.50233 1.58598  - 
10 mts 
 2 Pisos 0.38037 0.39774 0.42617 
6 Pisos 0.86047 0.92034  - 
12 Pisos 1.52748 1.65055  - 
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6. CONCLUSIONES 
 
 
En el estudio de esta tesis alcanzamos los objetivos de encontrar beneficios 
utilizando uniones flexibles controlando su rigidez basada en la optimización de 
secciones. Dada su rigidez rotacional, puede analizarse la estructura, de modo 
que se optimice y regule la distribución de esfuerzos en la estructura. El empleo 
de uniones semirrígidas conlleva bastantes ventajas, dado que el Eurocódigo 3 
permite su diseño parece razonable diseñar considerando desde las primeras 
fases, las uniones semirrígidas como una opción estructural más. 
 
Su ejecución es rápida y sencilla, para uniones atornilladas, no requiere 
preparación de superficies, ni soldado de rigidizadores, ni el apretado de los 
tornillos hasta el par. En comparación con las uniones rígidas y articuladas, son 
las que presentan mayor equilibrio entre los costos de mano de obra y de 
material. 
 
Las características de este tipo de uniones tienen diversas ventajas ante el 
comportamiento estructural, Pueden proporcionar suficiente rigidez lateral para 
edificios de baja altura. No fue necesario en los caso de estudio colocar 
dispositivos adicionales de arriostramiento para edificios de baja y mediana altura, 
en el caso de pórticos de doce pisos se necesitó arriostramiento adicional 
mínimo, sin embargo aun así sigue siendo una estructura más liviana. Para todos 
los casos se apreció que a medida que las longitudes de los vanos aumentan el 
porcentaje de redistribución es mayor.  
 
Para uniones viga-columna soldadas a tope, la rigidez real está dada, y el 
momento último de la unión lo controla el brazo de palanca (la distancia entre 
los centros de gravedad de las alas) pero podemos utilizar cartelas que pueden 
aumentar este brazo, de forma que podemos jugar con dos variables para 
modificar la rigidez de la unión.  
  
Es más complejos para uniones atornilladas, porque tenemos más coeficiente 
de rigidez que intervienen, y tenemos más variables. Si aumentamos la distancia 
horizontal de los tornillos la rigidez aumenta, si acercamos los tornillos la rigidez 
es menor, una distancia vertical de la fila de tornillo a tracción fuera del ala 
traccionada aumenta el momento resistente y la rigidez, el diámetro de los 
tornillos, la calidad, el espesor de la placa de extrema influyen mucho en la 
resistencia, y rigidez. Para esto se tuvo que usar parámetros para unificar esta 
lista variables para la unión atornillada con placa de testa.  
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Se decidió que el diámetro del tornillo utilizado y la sección de la viga hagan 
la geometría de la unión, el ancho de la placa de testa será un diámetro a partir 
de del borde del ala a ambos lados, cuatro diámetros sobre el borde ala a 
tracción y dos diámetros por debajo del borde del ala a compresión. La posición 
de los tornillos usó el mismo parámetro del eje del centro de un ala de la viga 
dos diámetros del borde del ala. A pesar de ellos con uniones semi-rígidas 
atornilladas se juega mejor con la rigidez requerida según las condiciones de 
contorno del proyecto estructural 
 
Respecto a los análisis sísmicos, tomando en consideración el comportamiento 
de cada caso, la estructura semi-rígida actuó de manera apropiada respecto a 
los demás casos rígidos y articulados, con periodos no muy lejos de estructuras 
rígidas, pero menor que las articuladas, los repartos de los cortantes no se 
percibieron debido a la poca variación del período de la estructura.  
 
La competitividad de las uniones semi-rígidas es evidente en comparación con 
las uniones articuladas y rígidas se obtiene la estructura de menor peso y, 
además, la de menor costo incluso estando bajo acciones sísmicas, 
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7. POSIBLES LINEAS DE INVESTIGACION 
 
   
A pesar de las múltiples ventajas de las uniones semi-rígidas las cuales han 
sido expuestas a lo largo de la tesis, no existen muchas reales realizados con 
ellas. El procedimiento propuesto en esta tesis nos ayuda a ordenar las ideas 
que plantea el Eurocódigo, pero queda mucho camino para tener herramientas 
más adecuadas y ágiles para la práctica diaria. Se trabajó en esta tesis perfiles 
metálicos HEB e IPE, sin embargo otros perfiles tipo “H” tienen configuración de 
espesores diferentes los cuales pueden influir en la resistencia de las 
componentes. Por otro lado todos los perfiles fueron clase 1 o 2, donde para 
estructuras más sencillas se podrían utilizar clase 3 y 4, donde tendríamos más 
problemas de pandeo y/o abolladura por ende una rotación más sensible.  
 
Por otro lado las investigaciones acerca de esta morfología de uniones no está 
hecha para el diseño sino para el análisis, en la actualidad se están desarrollado 
investigaciones para sembrar un método de diseño, entre ellos, el utilizado en 
esta tesis con la rigidez de pre-diseño propuesta por J. M. Cabrero 2006 que nos 
lleva a tomar el proceso de iteración mucho más corto.  
  
El comportamiento típico de la unión semirrígida es altamente no lineal. Resulta 
necesaria la adopción de un modelo matemático que permita deunir el 
comportamiento completo de la unión en función de sus características 
estructurales: rigidez y resistencia. Así mismo un análisis no lineal de la estructura 
mostraría el comportamiento en colapso de la estructura.  
 
Incluso desarrollando métodos de diseño queda mucho por desarrollar bajo 
cargas laterales de viento y dinámicas, que pudiendo optar por variar las zonas 
sísmicas para variar el espectro de diseño podríamos encontrar en 
comportamiento óptimo de las estructuras bajo acciones sísmicas dentro del 
espectro. Desarrollar el análisis del comportamiento rotacional de las uniones aún 
es muy difícil, lleva mucho trabajo controlar la rotación generada por el nudo. 
 
Bien sería interesante observar el comportamiento de pórticos optimizando los 
nudos utilizando uniones parcialmente rígidas y utilizando uniones parcialmente 
flexibles a la vez, con la influencia de los tipos de arriostramiento existente para 
variar los periodos fundamentales de las estructuras y obtener una configuración 
óptima de nudos antes desplazamientos laterales. 
 
Por último el análisis está desarrollado el método de empleo fue mediante 
muelles rotacionales equivalente, sin embargo el introducir los métodos de cálculo 
a un programa computacional agilizaría los procesos de investigación práctica. 
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9. ANEXOS. 
 
 
 
(a)       (b) 
 
 
(c) 
 
 
(d) 
Figura A.1. Comparación de secciones de pórticos de dos plantas 
Rígido, Articulado y Semi-Rígido 
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(a)        (b) 
 
 
(C) 
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(d) 
Figura A.2. Comparación de secciones de pórticos de seis plantas 
Rígido y Semi-Rígido 
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(d) 
 
Figura A.3. Comparación de secciones de pórticos de doce plantas 
Rígido y Semi-Rígido 
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Tabla B.1. Verificación de desplazamiento máximos permitidos para pórticos de 
dos plantas según longitud de vanos con uniones rígidas 
 
 
(a) 
 
(b) 
 
(c) 
 
(d) 
 
Tabla B.2. Verificación de desplazamiento máximos permitidos para pórticos de 
dos plantas según longitud de vanos con uniones Articuladas 
 
 
(a) 
 
(b) 
 
(c) 
 
(d) 
# Piso δ δ  C/Pis. (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso2 δ2 6.06 3500 0.000846 0.003 Ok HEB 100 IPE 160 UPN 80
Piso1 δ3 3.10 3500 0.000886 0.003 Ok HEB 140 IPE 220 UPN 80
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico Rígido de dos plantas luces de 3 mts.
# Piso δ δ  C/Pis. (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso2 δ2 6.22 3500 0.000683 0.003 Ok HEB 120 IPE 220 UPN 80
Piso1 δ3 3.83 3500 0.001094 0.003 Ok HEB 160 IPE 300 UPN 80
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico Rígido de dos plantas luces de 5 mts.
# Piso δ δ  C/Pis. (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso2 δ2 8.57 3500 0.000903 0.003 Ok HEB 180 IPE 300 UPN 80
Piso1 δ3 5.41 3500 0.001546 0.003 Ok HEB 180 IPE 400 UPN 80
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico Rígido de dos plantas luces de 7 mts.
# Piso δ δ  C/Pis. (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso2 δ2 12.47 3500 0.001349 0.003 Ok HEB 200 IPE 400 UPN 80
Piso1 δ3 7.75 3500 0.002214 0.003 Ok HEB 220 IPE 550 UPN 80
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico Rígido de dos plantas luces de 10 mts.
# Piso δ δ  C/Pis. (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso2 δ2 6.40 3500 0.000897 0.003 Ok HEB 100 IPE 160 UPN 80
Piso1 δ3 3.26 3500 0.000931 0.003 Ok HEB 140 IPE 220 UPN 80
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico dos plantas Articulado luces de 3 mts
# Piso δ δ  C/Pis. (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso2 δ2 6.97 3500 0.000831 0.003 Ok HEB 100 IPE 240 UPN 80
Piso1 δ3 4.06 3500 0.001160 0.003 Ok HEB 160 IPE 300 UPN 80
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico dos plantas Articulado luces de 5 mts
# Piso δ δ  C/Pis. (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso2 δ2 9.55 3500 0.001043 0.003 Ok HEB 120 IPE 330 UPN 80
Piso1 δ3 5.90 3500 0.001686 0.003 Ok HEB 180 IPE 450 UPN 80
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico dos plantas Articulado luces de 7 mts
# Piso δ δ  C/Pis. (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso2 δ2 15.64 3500 0.001694 0.003 Ok HEB 140 IPE 450 UPN 80
Piso1 δ3 9.71 3500 0.002774 0.003 Ok HEB 200 IPE 550 UPN 80
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico dos plantas Articulado luces de 10 mts
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Tabla B.3. Verificación de desplazamiento máximos permitidos para pórticos de 
dos plantas según longitud de vanos con uniones Semi-Rígidas 
 
 
(a) 
 
(b) 
 
(c) 
 
(d) 
 
Tabla B.4. Verificación de desplazamiento máximos permitidos para pórticos de 
Seis plantas según longitud de vanos con uniones Rígidas 
 
 
(a) 
 
 
# Piso δ δ  C/Pis. (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso2 δ2 6.17 3500 0.000863 0.003 Ok HEB 100 IPE 140 UPN 80
Piso1 δ3 3.15 3500 0.000900 0.003 Ok HEB 140 IPE 180 UPN 80
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico dos plantas, Pórtico Semi-rígidos arriostrado con luces de 3 mts
# Piso δ δ  C/Pis. (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso2 δ2 6.62 3500 0.000786 0.003 Ok HEB 120 IPE 220 UPN 80
Piso1 δ3 3.87 3500 0.001106 0.003 Ok HEB 160 IPE 270 UPN 80
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico dos plantas, Pórtico Semi-rígidos arriostrado con luces de 5 mts
# Piso δ δ  C/Pis. (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso2 δ2 8.86 3500 0.001006 0.003 Ok HEB 140 IPE 270 UPN 80
Piso1 δ3 5.34 3500 0.001526 0.003 Ok HEB 180 IPE 360 UPN 80
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico dos plantas, Pórtico Semi-rígidos arriostrado con luces de 7 mts
# Piso δ δ  C/Pis. (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso2 δ2 6.62 3500 0.000786 0.003 Ok HEB 200 IPE 360 UPN 80
Piso1 δ3 3.87 3500 0.001106 0.003 Ok HEB 200 IPE 500 UPN 80
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico dos plantas, Pórtico Semi-rígidos arriostrado con luces de 10 mts
δ  C/Piso (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso6 δ6 43.53 3500 0.000694 0.003 Ok HEB 100 IPE 160 UPN 80
Piso5 δ5 41.10 3500 0.001989 0.003 Ok HEB 140 IPE 200 UPN 80
Piso4 δ4 34.14 3500 0.002706 0.003 Ok HEB 160 IPE 200 UPN 80
Piso3 δ3 24.67 3500 0.002771 0.003 Ok HEB 180 IPE 200 UPN 80
Piso2 δ2 14.97 3500 0.002511 0.003 Ok HEB 220 IPE 200 UPN 80
Piso1 δ1 6.18 3500 0.001766 0.003 Ok HEB 240 IPE 200 UPN 80
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico Rígido de seis plantas luces de 3 mts.
δ  C/Piso (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso6 δ6 48.30 3500 0.001894 0.003 Ok HEB 120 IPE 240 UPN 80
Piso5 δ5 41.67 3500 0.002314 0.003 Ok HEB 160 IPE 300 UPN 80
Piso4 δ4 33.57 3500 0.002517 0.003 Ok HEB 200 IPE 300 UPN 80
Piso3 δ3 24.76 3500 0.002614 0.003 Ok HEB 220 IPE 300 UPN 80
Piso2 δ2 15.61 3500 0.002520 0.003 Ok HEB 260 IPE 300 UPN 80
Piso1 δ1 6.79 3500 0.001940 0.003 Ok HEB 280 IPE 300 UPN 80
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico Rígido de seis plantas luces de 5 mts.
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(b) 
 
(c) 
 
 
(d) 
 
Tabla B.5. Verificación de desplazamiento máximos permitidos para pórticos de 
Seis plantas según longitud de vanos con uniones Semi-Rígidas 
 
 
(a) 
 
 
(b) 
 
δ  C/Piso (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso6 δ6 47.89 3500 0.001451 0.003 Ok HEB 180 IPE 300 UPN 80
Piso5 δ5 42.81 3500 0.002251 0.003 Ok HEB 180 IPE 360 UPN 80
Piso4 δ4 34.93 3500 0.002669 0.003 Ok HEB 220 IPE 360 UPN 80
Piso3 δ3 25.59 3500 0.002634 0.003 Ok HEB 240 IPE 360 UPN 80
Piso2 δ2 16.37 3500 0.002689 0.003 Ok HEB 280 IPE 360 UPN 80
Piso1 δ1 6.96 3500 0.001989 0.003 Ok HEB 340 IPE 360 UPN 80
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico Rígido de seis plantas luces de 7 mts.
δ  C/Piso (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso6 δ6 49.34 3500 0.001360 0.003 Ok HEB 200 IPE 400 UPN 80
Piso5 δ5 44.58 3500 0.002409 0.003 Ok HEB 240 IPE 500 UPN 80
Piso4 δ4 36.15 3500 0.002989 0.003 Ok HEB 280 IPE 500 UPN 80
Piso3 δ3 25.69 3500 0.002797 0.003 Ok HEB 300 IPE 500 UPN 100
Piso2 δ2 15.90 3500 0.002794 0.003 Ok HEB 360 IPE 500 UPN 100
Piso1 δ1 6.12 3500 0.001749 0.003 Ok HEB 500 IPE 500 UPN 100
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico Rígido de seis plantas luces de 10 mts.
δ  C/Piso (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso6 δ6 45.42 3500 0.000494 0.003 Ok HEB 100 IPE 140 UPN 80
Piso5 δ5 43.69 3500 0.002363 0.003 Ok HEB 120 IPE 180 UPN 80
Piso4 δ4 35.42 3500 0.002900 0.003 Ok HEB 140 IPE 180 UPN 80
Piso3 δ3 25.27 3500 0.002914 0.003 Ok HEB 160 IPE 180 UPN 80
Piso2 δ2 15.07 3500 0.002569 0.003 Ok HEB 200 IPE 180 UPN 80
Piso1 δ1 6.08 3500 0.001737 0.003 Ok HEB 240 IPE 180 UPN 80
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico Semi-Rígido de seis plantas con  luces de 3 mts.
δ  C/Piso (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso6 δ6 50.67 3500 0.002006 0.003 Ok HEB 120 IPE 220 UPN 80
Piso5 δ5 43.65 3500 0.002431 0.003 Ok HEB 160 IPE 270 UPN 80
Piso4 δ4 35.14 3500 0.002656 0.003 Ok HEB 200 IPE 270 UPN 80
Piso3 δ3 25.84 3500 0.002738 0.003 Ok HEB 220 IPE 270 UPN 80
Piso2 δ2 16.26 3500 0.002663 0.003 Ok HEB 260 IPE 270 UPN 80
Piso1 δ1 6.94 3500 0.001983 0.003 Ok HEB 280 IPE 270 UPN 80
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico Semi-Rígido de seis plantas con  luces de 5 mts.
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(c) 
 
 
(d) 
 
 
Tabla B.6. Verificación de desplazamiento máximos permitidos para pórticos de 
Doce plantas según longitud de vanos con uniones Rígidas 
 
 
(a) 
  
δ  C/Piso (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso6 δ6 50.67 3500 0.002006 0.003 Ok HEB 160 IPE 270 UPN 80
Piso5 δ5 43.65 3500 0.002431 0.003 Ok HEB 180 IPE 330 UPN 80
Piso4 δ4 35.14 3500 0.002656 0.003 Ok HEB 200 IPE 330 UPN 80
Piso3 δ3 25.84 3500 0.002738 0.003 Ok HEB 240 IPE 330 UPN 100
Piso2 δ2 16.26 3500 0.002663 0.003 Ok HEB 280 IPE 330 UPN 100
Piso1 δ1 6.94 3500 0.001983 0.003 Ok HEB 340 IPE 330 UPN 100
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico Semi-Rígido de seis plantas con  luces de 7 mts.
δ  C/Piso (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso6 δ6 49.87 3500 0.001574 0.003 Ok HEB 200 IPE 360 UPN 80
Piso5 δ5 44.36 3500 0.002314 0.003 Ok HEB 220 IPE 450 UPN 80
Piso4 δ4 36.26 3500 0.002820 0.003 Ok HEB 240 IPE 450 UPN 80
Piso3 δ3 26.39 3500 0.002711 0.003 Ok HEB 280 IPE 450 UPN 80
Piso2 δ2 16.90 3500 0.002794 0.003 Ok HEB 340 IPE 450 UPN 80
Piso1 δ1 7.12 3500 0.002034 0.003 Ok HEB 500 IPE 450 UPN 80
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico Semi-Rígido de seis plantas con  luces de 10 mts.
δ  C/Piso (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso12 δ12 92.37 3500 0.001199 0.003 Ok HEB 100 IPE 160 UPN 80
Piso11 δ11 88.17 3500 0.002372 0.003 Ok HEB 140 IPE 220 UPN 80
Piso10 δ10 79.87 3500 0.002686 0.003 Ok HEB 160 IPE 220 UPN 80
Piso9 δ9 70.47 3500 0.002684 0.003 Ok HEB 180 IPE 220 UPN 80
Piso8 δ8 61.07 3500 0.001256 0.003 Ok HEB 200 IPE 220 UPN 80
Piso7 δ7 56.68 3500 0.002855 0.003 Ok HEB 220 IPE 220 UPN 80
Piso6 δ6 46.69 3500 0.002977 0.003 Ok HEB 220 IPE 220 UPN 80
Piso5 δ5 36.27 3500 0.002786 0.003 Ok HEB 240 IPE 220 UPN 80
Piso4 δ4 26.51 3500 0.001085 0.003 Ok HEB 260 IPE 220 UPN 80
Piso3 δ3 22.72 3500 0.002460 0.003 Ok HEB 280 IPE 220 UPN 80
Piso2 δ2 14.11 3500 0.002455 0.003 Ok HEB 300 IPE 220 UPN 80
Piso1 δ1 5.51 3500 0.001575 0.003 Ok HEB 320 IPE 220 UPN 80
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico doce plantas Rígido luces de 3 mts
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(b) 
 
 
(c) 
 
 
(d) 
δ  C/Piso (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso12 δ12 105.99 3500 0.002411 0.003 Ok HEB 100 IPE 240 UPN 80
Piso11 δ11 97.55 3500 0.002574 0.003 Ok HEB 160 IPE 330 UPN 80
Piso10 δ10 88.54 3500 0.002780 0.003 Ok HEB 180 IPE 330 UPN 80
Piso9 δ9 78.81 3500 0.002837 0.003 Ok HEB 220 IPE 330 UPN 80
Piso8 δ8 68.88 3500 0.002923 0.003 Ok HEB 240 IPE 330 UPN 80
Piso7 δ7 58.65 3500 0.002940 0.003 Ok HEB 260 IPE 330 UPN 80
Piso6 δ6 48.36 3500 0.002894 0.003 Ok HEB 280 IPE 330 UPN 80
Piso5 δ5 38.23 3500 0.002797 0.003 Ok HEB 300 IPE 330 UPN 80
Piso4 δ4 28.44 3500 0.002611 0.003 Ok HEB 320 IPE 330 UPN 80
Piso3 δ3 19.30 3500 0.002389 0.003 Ok HEB 360 IPE 330 UPN 80
Piso2 δ2 10.94 3500 0.002031 0.003 Ok HEB 400 IPE 330 UPN 80
Piso1 δ1 3.83 3500 0.001094 0.003 Ok HEB 500 IPE 330 UPN 80
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico doce plantas Rígido luces de 5 mts
δ  C/Piso (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso12 δ12 88.17 3500 0.000373 0.003 Ok HEB 180 IPE 300 UPN 80
Piso11 δ11 86.86 3500 0.001903 0.003 Ok HEB 200 IPE 400 UPN 80
Piso10 δ10 80.20 3500 0.002393 0.003 Ok HEB 200 IPE 400 UPN 80
Piso9 δ9 71.83 3500 0.002484 0.003 Ok HEB 240 IPE 400 UPN 80
Piso8 δ8 63.13 3500 0.001729 0.003 Ok HEB 260 IPE 400 UPN 80
Piso7 δ7 57.08 3500 0.002556 0.003 Ok HEB 300 IPE 400 UPN 80
Piso6 δ6 48.14 3500 0.001247 0.003 Ok HEB 300 IPE 400 UPN 80
Piso5 δ5 43.77 3500 0.002853 0.003 Ok HEB 360 IPE 400 UPN 80
Piso4 δ4 33.79 3500 0.002916 0.003 Ok HEB 400 IPE 400 UPN 100
Piso3 δ3 23.58 3500 0.002859 0.003 Ok HEB 450 IPE 400 UPN 100
Piso2 δ2 13.57 3500 0.002546 0.003 Ok HEB 500 IPE 400 UPN 100
Piso1 δ1 4.66 3500 0.001333 0.003 Ok HEB 650 IPE 400 UPN 100
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico doce plantas Rígido luces de 7 mts
δ  C/Piso (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso12 δ12 86.83 3500 0.000377 0.003 Ok HEB 220 IPE 400 UPN 80
Piso11 δ11 85.52 3500 0.001570 0.003 Ok HEB 280 IPE 550 UPN 80
Piso10 δ10 80.02 3500 0.002017 0.003 Ok HEB 320 IPE 550 UPN 80
Piso9 δ9 72.96 3500 0.002203 0.003 Ok HEB 340 IPE 550 UPN 80
Piso8 δ8 65.25 3500 0.001382 0.003 Ok HEB 340 IPE 550 UPN 80
Piso7 δ7 60.41 3500 0.002673 0.003 Ok HEB 360 IPE 550 UPN 100
Piso6 δ6 51.06 3500 0.002976 0.003 Ok HEB 400 IPE 550 UPN 100
Piso5 δ5 40.64 3500 0.002844 0.003 Ok HEB 450 IPE 550 UPN 100
Piso4 δ4 30.69 3500 0.002099 0.003 Ok HEB 450 IPE 550 UPN 80
Piso3 δ3 23.34 3500 0.002878 0.003 Ok HEB 600 IPE 550 UPN 100
Piso2 δ2 13.27 3500 0.002571 0.003 Ok HEB 700 IPE 550 UPN 100
Piso1 δ1 4.27 3500 0.001221 0.003 Ok HEB 900 IPE 550 UPN 100
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico doce plantas Rígido luces de 10 mts
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Tabla B.7. Verificación de desplazamiento máximos permitidos para pórticos de 
Doce plantas según longitud de vanos con uniones Semi-Rígidas 
 
 
(a) 
 
 
(b) 
 
δ  C/Piso (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso12 δ12 92.29 3500 0.001382 0.003 Ok HEB 100 IPE 140 UPN 80
Piso11 δ11 87.46 3500 0.002659 0.003 Ok HEB 120 IPE 200 UPN 80
Piso10 δ10 78.15 3500 0.002999 0.003 Ok HEB 140 IPE 200 UPN 80
Piso9 δ9 67.66 3500 0.002933 0.003 Ok HEB 160 IPE 200 UPN 80
Piso8 δ8 57.39 3500 0.001396 0.003 Ok HEB 180 IPE 200 UPN 80
Piso7 δ7 52.50 3500 0.002920 0.003 Ok HEB 200 IPE 200 UPN 80
Piso6 δ6 42.28 3500 0.002801 0.003 Ok HEB 200 IPE 200 UPN 80
Piso5 δ5 32.48 3500 0.001170 0.003 Ok HEB 240 IPE 200 UPN 80
Piso4 δ4 28.38 3500 0.001026 0.003 Ok HEB 240 IPE 200 UPN 80
Piso3 δ3 24.79 3500 0.002627 0.003 Ok HEB 260 IPE 200 UPN 80
Piso2 δ2 15.60 3500 0.002682 0.003 Ok HEB 280 IPE 200 UPN 80
Piso1 δ1 6.21 3500 0.001775 0.003 Ok HEB 300 IPE 200 UPN 80
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico Doce plantas, Semi-rígidos arriostrado con luces de 3 mts
δ  C/Piso (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso12 δ12 110.104 3500 0.002799 0.003 Ok HEB 100 IPE 240 UPN 80
Piso11 δ11 100.306 3500 0.002588 0.003 Ok HEB 160 IPE 330 UPN 80
Piso10 δ10 91.246 3500 0.002974 0.003 Ok HEB 180 IPE 330 UPN 80
Piso9 δ9 80.836 3500 0.002985 0.003 Ok HEB 220 IPE 330 UPN 80
Piso8 δ8 70.389 3500 0.002986 0.003 Ok HEB 240 IPE 330 UPN 80
Piso7 δ7 59.940 3500 0.002842 0.003 Ok HEB 260 IPE 330 UPN 80
Piso6 δ6 49.993 3500 0.002735 0.003 Ok HEB 280 IPE 330 UPN 80
Piso5 δ5 40.421 3500 0.002819 0.003 Ok HEB 300 IPE 330 UPN 80
Piso4 δ4 30.553 3500 0.002717 0.003 Ok HEB 320 IPE 330 UPN 80
Piso3 δ3 21.043 3500 0.002542 0.003 Ok HEB 360 IPE 330 UPN 80
Piso2 δ2 12.146 3500 0.002229 0.003 Ok HEB 400 IPE 330 UPN 80
Piso1 δ1 4.346 3500 0.001242 0.003 Ok HEB 500 IPE 330 UPN 80
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico Doce plantas, Semi-rígidos arriostrado con luces de 5 mts
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(c) 
 
 
(d) 
 
  
δ  C/Piso (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso12 δ12 110.104 3500 0.002799 0.003 Ok HEB 180 IPE 270 UPN 80
Piso11 δ11 100.306 3500 0.002588 0.003 Ok HEB 200 IPE 360 UPN 80
Piso10 δ10 91.246 3500 0.002974 0.003 Ok HEB 200 IPE 360 UPN 80
Piso9 δ9 80.836 3500 0.002985 0.003 Ok HEB 240 IPE 360 UPN 80
Piso8 δ8 70.389 3500 0.002986 0.003 Ok HEB 260 IPE 360 UPN 80
Piso7 δ7 59.940 3500 0.002842 0.003 Ok HEB 300 IPE 360 UPN 80
Piso6 δ6 49.993 3500 0.002735 0.003 Ok HEB 300 IPE 360 UPN 80
Piso5 δ5 40.421 3500 0.002819 0.003 Ok HEB 360 IPE 360 UPN 80
Piso4 δ4 30.553 3500 0.002717 0.003 Ok HEB 400 IPE 360 UPN 80
Piso3 δ3 21.043 3500 0.002542 0.003 Ok HEB 450 IPE 360 UPN 80
Piso2 δ2 12.146 3500 0.002229 0.003 Ok HEB 500 IPE 360 UPN 80
Piso1 δ1 4.346 3500 0.001242 0.003 Ok HEB 650 IPE 360 UPN 80
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico Doce plantas, Semi-rígidos arriostrado con luces de 7 mts
δ  C/Piso (mm) H C/Piso (mm) Δ  C/Piso Δ  Permitida Result. Columnas Vigas Arriost.
Piso12 δ12 110.104 3500 0.002799 0.003 Ok HEB 220 IPE 360 UPN 80
Piso11 δ11 100.306 3500 0.002588 0.003 Ok HEB 280 IPE 500 UPN 80
Piso10 δ10 91.246 3500 0.002974 0.003 Ok HEB 320 IPE 500 UPN 80
Piso9 δ9 80.836 3500 0.002985 0.003 Ok HEB 340 IPE 500 UPN 80
Piso8 δ8 70.389 3500 0.002986 0.003 Ok HEB 340 IPE 500 UPN 80
Piso7 δ7 59.940 3500 0.002842 0.003 Ok HEB 360 IPE 500 UPN 100
Piso6 δ6 49.993 3500 0.002735 0.003 Ok HEB 400 IPE 500 UPN 100
Piso5 δ5 40.421 3500 0.002819 0.003 Ok HEB 450 IPE 500 UPN 100
Piso4 δ4 30.553 3500 0.002717 0.003 Ok HEB 450 IPE 500 UPN 80
Piso3 δ3 21.043 3500 0.002542 0.003 Ok HEB 600 IPE 500 UPN 100
Piso2 δ2 12.146 3500 0.002229 0.003 Ok HEB 700 IPE 500 UPN 100
Piso1 δ1 4.346 3500 0.001242 0.003 Ok HEB 900 IPE 500 UPN 100
Desplazamientos máximos permitidos, Pórtico Doce plantas, Semi-rígidos arriostrado con luces de 10 mts
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Tabla C.1 Comparación de momentos redistribuidos para un pórticos de dos 
plantas con diferentes longitudes de vanos 
 
Tablas de momentos negativos redistribuidos 
Edificio de dos plantas con tres metros de longitud de vanos 
N° de Piso 
Tipo de Unión 
Viga 1 Viga 2 Viga 3 
M. máx (-) % Redist M. máx (-) % Redist M. máx (-) % Redist 
Piso 2 
Rígido 28.94 0% 26.18 0% 28.94 0% 
Semi-Rígido 25.92 10.44% 23.51 10.20% 25.92 10.44% 
Piso 1 
Rígido 54.15 0% 46.51 0% 54.15 0% 
Semi-Rígido 45.45 16.07% 39.61 14.84% 45.45 16.07% 
Promedio 
 
13.25% 
 
12.52% 
 
13.25% 
(a) 
 
Tablas de momentos negativos redistribuidos 
Edificio de dos plantas con cinco metros de longitud de vanos 
N° de Piso 
Tipo de Unión 
Viga 1 Viga 2 Viga 3 
M. máx (-) % Redist M. máx (-) % Redist M. máx (-) % Redist 
Piso 2 
Rígido 78.95 0% 71.58 0% 78.95 0% 
Semi-Rígido 73.95 6.33% 65.89 7.95% 73.95 6.33% 
Piso 1 
Rígido 148.65 0% 131.78 0% 148.65 0% 
Semi-Rígido 137.89 7.24% 123.83 6.03% 137.89 7.24% 
Promedio 
 
6.79% 
 
6.99% 
 
6.79% 
(b) 
 
Tablas de momentos negativos redistribuidos 
Edificio de dos plantas con siete metros de longitud de vanos 
N° de Piso 
Tipo de Unión 
Viga 1 Viga 2 Viga 3 
M. máx (-) % Redist M. máx (-) % Redist M. máx (-) % Redist 
Piso 2 
Rígido 153.72 0% 137.8 0% 153.72 0% 
Semi-Rígido 132.53 13.78% 123.1 10.67% 132.53 13.78% 
Piso 1 
Rígido 295.19 0% 264.49 0% 295.19 0% 
Semi-Rígido 253.68 14.06% 234.91 11.18% 253.68 14.06% 
Promedio 
 
13.92% 
 
10.93% 
 
13.92% 
(c) 
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Tablas de momentos negativos redistribuidos 
Edificio de dos plantas con diez metros de longitud de vanos 
N° de Piso 
Tipo de Unión 
Viga 1 Viga 2 Viga 3 
M. máx (-) % Redist M. máx (-) % Redist M. máx (-) % Redist 
Piso 2 
Rígido 322.08 0% 291.09 0% 322.08 0% 
Semi-Rígido 297.79 7.54% 271.97 6.57% 297.79 7.54% 
Piso 1 
Rígido 621.43 0% 559 0% 621.43 0% 
Semi-Rígido 498.6 19.77% 464.37 16.93% 498.6 19.77% 
Promedio 
 
13.65% 
 
11.75% 
 
13.65% 
(d) 
 
Tabla C.2 Comparación de momentos redistribuidos para un pórtico de 
Seis plantas con diferentes longitudes de vanos 
 
Tablas de momentos negativos redistribuidos (KN-mts) 
Edificio de seis plantas con tres metros de longitud de vanos 
N° de Piso 
Tipo de Unión 
Viga 1 Viga 2 Viga 3 
M. máx (-) % Redist M. máx (-) % Redist M. máx (-) % Redist 
Piso 6 
Rígido 28.06 0% 26.67 0% 28.06 0% 
Semi-Rígido 26.35 6.09% 24.76 7.16% 26.35 6.09% 
Piso 5 
Rígido 55.91 0% 47.71 0% 55.91 0% 
Semi-Rígido 48.13 13.92% 43.29 9.26% 48.13 13.92% 
Piso 4 
Rígido 60.88 0% 45 0% 60.88 0% 
Semi-Rígido 47.19 22.49% 40.75 9.44% 47.19 22.49% 
Piso 3 
Rígido 63.4 0% 45.44 0% 63.4 0% 
Semi-Rígido 49.19 22.41% 42.89 5.61% 49.19 22.41% 
Piso 2 
Rígido 63.18 0% 49.28 0% 63.18 0% 
Semi-Rígido 51.93 17.81% 45.89 6.88% 51.93 17.81% 
Piso 1 
Rígido 62.35 0% 53.65 0% 62.35 0% 
Semi-Rígido 53.2 14.68% 47.25 11.93% 53.2 14.68% 
Promedio 
 
16.23% 
 
8.38% 
 
16.23% 
 
(a) 
 
 
 
 
 
 
 
128 
Luis Alberto Montoya Coronado 
E.T.S.E.C.C.P.B Master en ingeniería Estructural y de la construcción. 
 
Tablas de momentos negativos redistribuidos (KN-mts) 
Edificio de seis plantas con cinco metros de longitud de vanos 
N° de Piso 
Tipo de Unión 
Viga 1 Viga 2 Viga 3 
M. máx (-) % Redist M. máx (-) % Redist M. máx (-) % Redist 
Piso 6 
Rígido 82.91 0% 75.16 0% 82.91 0% 
Semi-Rígido 76.81 7.36% 68.62 8.70% 76.81 7.36% 
Piso 5 
Rígido 154.38 0% 132.39 0% 154.38 0% 
Semi-Rígido 131.25 14.98% 112.32 15.16% 131.25 14.98% 
Piso 4 
Rígido 155.37 0% 123.74 0% 155.37 0% 
Semi-Rígido 139.27 10.36% 110.48 10.72% 139.27 10.36% 
Piso 3 
Rígido 156.62 0% 130.92 0% 156.62 0% 
Semi-Rígido 144.51 7.73% 126.12 3.67% 144.51 7.73% 
Piso 2 
Rígido 156.21 0% 137.96 0% 156.21 0% 
Semi-Rígido 149.65 4.20% 134.21 2.72% 149.65 4.20% 
Piso 1 
Rígido 157.37 0% 145.16 0% 157.37 0% 
Semi-Rígido 151.92 3.46% 140.2 3.42% 151.92 3.46% 
Promedio 
 
8.02% 
 
7.40% 
 
8.02% 
(b) 
 
Tablas de momentos negativos redistribuidos (KN-mts) 
Edificio de seis plantas con siete metros de longitud de vanos 
N° de Piso 
Tipo de Unión 
Viga 1 Viga 2 Viga 3 
M. máx (-) % Redist M. máx (-) % Redist M. máx (-) % Redist 
Piso 6 
Rígido 156.68 0% 137.47 0% 156.68 0% 
Semi-Rígido 140.66 10.22% 127.17 7.49% 140.66 10.22% 
Piso 5 
Rígido 293.19 0% 249.45 0% 293.19 0% 
Semi-Rígido 231.83 20.93% 211.86 15.07% 231.83 20.93% 
Piso 4 
Rígido 301.77 0% 254.28 0% 301.77 0% 
Semi-Rígido 240.28 20.38% 223.2 12.22% 240.28 20.38% 
Piso 3 
Rígido 304.31 0% 264.54 0% 304.31 0% 
Semi-Rígido 249.4 18.04% 233.22 11.84% 249.4 18.04% 
Piso 2 
Rígido 305.55 0% 275.7 0% 305.55 0% 
Semi-Rígido 256.4 16.09% 240 12.95% 256.4 16.09% 
Piso 1 
Rígido 310.16 0% 290.04 0% 310.16 0% 
Semi-Rígido 266.95 13.93% 251.7 13.22% 266.95 13.93% 
Promedio 
 
16.60% 
 
12.13% 
 
16.60% 
(c) 
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Tablas de momentos negativos redistribuidos (KN-mts) 
Edificio de seis plantas con diez metros de longitud de vanos 
N° de Piso 
Tipo de Unión 
Viga 1 Viga 2 Viga 3 
M. máx (-) % Redist M. máx (-) % Redist M. máx (-) % Redist 
Piso 6 
Rígido 319.95 0% 284.71 0% 319.95 0% 
Semi-Rígido 275.71 13.83% 246.01 13.59% 275.71 13.83% 
Piso 5 
Rígido 600 0% 528.36 0% 600 0% 
Semi-Rígido 492.17 17.97% 415.71 21.32% 492.17 17.97% 
Piso 4 
Rígido 623.77 0% 556.86 0% 623.77 0% 
Semi-Rígido 544.5 12.71% 474.79 14.74% 544.5 12.71% 
Piso 3 
Rígido 630.02 0% 573.11 0% 630.02 0% 
Semi-Rígido 485.91 22.87% 551.756 3.73% 485.91 22.87% 
Piso 2 
Rígido 632.91 0% 587.75 0% 632.91 0% 
Semi-Rígido 485.91 23.23% 551.76 6.12% 485.91 23.23% 
Piso 1 
Rígido 628.07 0% 600 0% 628.07 0% 
Semi-Rígido 555.18 11.61% 509.65 15.06% 555.18 11.61% 
Promedio 
 
17.04% 
 
12.43% 
 
17.04% 
(d) 
 
 
